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Carl Hammer Bofbuchdruckerei, Stuttgart. 


C. Schmid, 


Statik und Festigkeitslehre. 


Vorwort zur erſten Auflage. 


Zur Permeidung des zeitraubenden Diklierens habe ich für den Unterricht an 
der Kgl. Baugewerkſchule Skulkgark mein Tehrheft für Statik und FJeſtigkeitslehre 
aufographieren laſſen. 

Die Abdrücke desſelben ind infolge der fark angewachſenen Frequenz der 
Schule früher vergriffen worden, als ich vermufefe, und namenklich früher, als es mir 
möglich geweſen iſt, eine, für die Prröffenklichung beſtimmke umfalfendere Bearbeitung 
des Gegenſtandes fertig zu Mellen. 

Um nun vielfach ausgeſprochenen Wünſchen enkgegenzukommen, habe ich mich 
enkſchloſſen, zunächſt das Heft ohne beſondere Umarbeilung, aber mik Erweiterungen 
und namentlich auch mik Beilpielen verſehen, dem Druck zu übergeben. 


Skukkgart, 23. Mai 1891. 
C. Schmid. 


Vorwort zur zweiten Auflage. 


In die zweite Auflage dieſes Tehrheftes habe ich Angaben aus den neuen 
Beſtimmungen für die Berechnung und Ronſtrukkion eiſerner Stkraßenbrücken, wie 
ſolche unker meiner Mitwirkung von der K. Würkk. Miniſterialabteilung für den 
Straßen- und Wallerbau feſtgeſtellt wurden, aufgenommen. 

Außerdem [ind verschiedene Abſchnikte umgearbeilel, andere ergänzt, ſowie noch 
mehr Bahlenbeilpiele eingeſchallek worden. 


PDberkürkheim, 19. Februar 1897. 
C. Schmid. 


Vorwort zur oͤritten Auflage. 


Um die Anwendung der Statik und Peſtigkeikslehre auf Beispiele der 
Baupraxis noch deuflicher zu zeigen, habe ich in die deiffe Auflage eine Anzahl der- 
jenigen ſtaliſchen Berechnungen aufgenommen, welche für Bauausführungen von mir 
gefertigt worden find. 

Insbeſondere wurde die Berechnung freiffehender Schornfleine eingehend be- 
handelt. Im Übrigen ind an verschiedenen Stelen Erweiterungen des Textes erfolgt, 
namentlich kind auch die Angaben über die Helligkeit der Bauſtoffe und über die Be- 
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laffungen der Bauten ausgedehnk worden, wobei neben den Porſchriften der Berliner 
Baupblizei auch diejenigen der Bauabteilung des K. preußiſchen Miniſteriums der 
öffenklichen Arbeiten Berückſichtigung gefunden haben. 

Im Anhang if eine Aufgabenſammlung zur Jeſtigkeitslehre beigefügt. 


Pbertürkheim, 23 Mai 1901. . 
C. Schmid. 


Vorwort zur fünften Auflage. 


Die neue Auflage dieſes Tehrheftes erlcheint in weſenklich erweiterter Geſtalt. 
Bon den früheren Auflagen wurde die Einkeilung der Kapitel und Paragraphen bri- 
behalten, weil in meinen ſonſtigen „Techniſchen Studienheften“ mehrfach auf den Inhalt 
dieſes Beftes Bezug genommen wurde. 

Die Gründe zur Umarbeitung und Erweiterung liegen keils in den Ande- 
rungen der Prüfungsvorſchriften für Bauwerkmeiſter in Würktemberg, feils in den 
Anderungen des Lehrprogrammes der K. Baugewerkſchule Stkulkgart. 

Mil Rücksicht auf den Eiſenbekonbau waren die Berechnungen der Shub- 
und Scherkräfte in den Rahmen des Tehrheftes einzufügen und die Berechnungen 
der Kragbalken zu erörtern. 

Der angehängten Hufgabenfammlung if ein zweiter Lehrgang beigegeben. 
Ein befonderes Beft mit ausgerechneten Beilpielen aus der Statik und Feltigkeits- 
lehre iſt in Arbeit. 


Dberfürkheim, 21. Februar 1908. 
C. Schmid. 


Alle Rechte vorbehalten. 


Inhalts verzeichnis. 


Statik und Jeſtigkeitslehre. 


Einleitung . 


Die Kräfte, deren Zufammenfekung, 
Zerlegung und Gleichgewicht. 


. SR IR 


272 22 2 
Dr S1 > 


YR SI: 


AR . SI 
— 
= 


. 


12. 


á 


1. 


. V. IR 


SR YR AR 
— — 
20 


. 
1 
oO 


Fon 


11. 


13. 


14. 
15. 
16. 


I. Kapitel. 


Beſtimmungsgrößen einer Krafte. 

Darſtellung der Kräfte 

Erklärung der Zuſaumenſehung, Zerlegung 
und des Gleichgewichts der Kräfte 


A. Kräfte in einer Ebene. 


Kräfte die in einer Geraden wirken, zeich⸗ 
neriſche und rechneriſche Behandlung 

Zeichneriſche Zuſammenſetzung zweier be⸗ 
liebiger Kräfte (Kräfteparalellogramm) 

Zeichneriſche Zerlegung einer Kraft in zwei 
Komponenten 

Berechnung der Reſultante gweiet Kräfte 

Berechnung der Komponenten aus der 
Reſultante 

Gleichgewicht von drei Kräften 

Zuſammenſetzung von Kräften, welche an 
einem Punkt angreifen (Kräftepolygon) 

Zuſammenſetzung . Kräfte (Seil⸗ 
polygon) . 


2 


Zerlegung einer Kraft. in ine Komme 


ponenten . 
Allgemeine giapp Bieiögeniite 
dingungen 
Das Kräftepaar 
Statiſches Moment i 8 
Analytiſche Gleichgewichtsbedingungen 3 


B. Anwendung der Gleichgewichts- 


bedingungen. 
Zuſammenſetzung zweier paralleler Kräfte 
Zerlegung einer Kraft in zwei parallele 
Komponenten 
Zuſammenſetzung und aitia ma 
rerer paralleler Kräfte 
Berechnung beliebig gerichteter Rune; 
nenten einer Kraft ; ar 


1 


1 


SN 
[047 
— 


YR AIR A Yun 
— œ to — 


vn 
ot 


un 
D 


YR A. 
W 


P 
7 


Schwerpunktsbeſtimmungen. 
A. Von Linien i 
B. Von ebenen Flächen. 
C. Von Körpern 


Anwendungen . 
II. Kapitel. 
Jeſtigkeitslehre. 
Einfluß der äußeren Kräfte auf einen 
Körper. Elaſtizität. Feſtigkeit. Be⸗ 
anjprudung . 2 * 


Das Elaſtizitätsgeſetz. 
Widerſtand und Reibung 
Zahlenwerte über Glaftizität, Seftigteit, zo 
läſſige Beanſpruchung der wichtigſten 
Materialien 
Eigengewichte und Being | be Ron- 
ſtruktionen 
Biegung gerader Stäbe 5 
A. Normalkräfte 5 2 
B. Scher⸗ und Schubträfte . e 
C. Berechnung der Normalfpannungen . 
D. Berechnung der wagrechten Schub⸗ 
ſpannungen 
E. Berechnung der 
ſpannungen à 
F. Abgekürzte Berechnung des Größt⸗ 
wertes der Schubſpannungen 
Trägheitsmoment u. Widerſtandsmoment 
Zweckmäßige Trägerprofile . 
Tabellen deutſcher Normalprofile . 3 
Die Unterſtützung und Belaſtung von 
Trägern 
Beſtimmung des Biegungs⸗ oder An- 
griffsmomentes 
A. Einfache freiaufliegende Balten erg 
nerfh) - - * oa 
B. Einfache freinifiegenbe Balten bg 
neriſch) . A 
C. Freiaufliegender Balten mit ma 
Kragſtücken (zeichneriſch) , 


lotrechten Schub⸗ 


Seite 
20 
21 

21 

22 


22 


23 


ie 


IAk 
œ 


S 


87 


— 


Seite Seite 
D. Freiaufliegender Balken mit zwei gleich | § 1. Bolzenſtärke . . 148 
langen Kragſtücken (rechneriſch) 87 8 2. Anzahl der Schrauben 8 Nieten .. 168 
F. Freiaufliegender Balken mit einem S 3. Abſtand der Nieten oder Schrauben. . 149 
Kragſtüctkk. 90 S 4. Die Stellung der Nieten und Schrauben 149 
G. Eingeſpannter Träger mit einem m feri⸗ S 5. Nietentabellll «k. 150 
tragenden Come Ber Na * | B. Holzverbindungen. 
1 W m Er fitis | § 6. Die Schubfeſtigkeit der em, 151 
tragenden Ende (zeichneriſch) 93 k 8 
2 $ 7. Verdübelte Balljñlen 152 
J. Formelnzufammenftellung . . . . 9 
$ 11. Biegungsvorgänge und Durchbiegung. 96 , 
A. Auflagerkräfte und Auflagerbean⸗ VI. Kapitel. 
ſpruchung. 86 Steinkonſtruktionen. 
A Einſpannun g 155 A. Berechnung von Mauern. 
een < = - § 1. Allgemeines über die Standfeſtigkeit der 
g 12 . welche auf mehr als ia Stützen 10 5 (Stügfinie) / pa 158 
2. A 
$ 18. Zerfnichmgäfefligleit . = . 103 3 ne infolge einfitiger Be- = 
A = lei orti teit VEN > § 3. Freiſtehende Mauern und Schornfteine . 159 
BAERE U SZ ZU ZU ZZ S 4. Baffins, Stig- und Futtermauern . 165 
III. Kapitel. § 5. Erddruck und Waſſerdruck 165 
Jachwerke, insbeſondere Eifen- § 6. Profile der Baſſin⸗, Stütz⸗ u. Panama 170 
konffruktivnen. § 7. Baſſinmaueern e „ % 171 
$ 1. Allgemeines über Fachwerfrfe . . 113 $ 2 eee ( IB 
§ 2. Gang der Fachwerksberechnungen . . 115 1 a ermauern . s solosolo 174 
§ 3. Berechnung der Laſten . 116 § 10. Ufermauern. 0.0000. 174 
$ 4 Berechnung der Auflagerwiderſtünde 117 3 
$ 5. Ermittlung der Kräfte in den Fachwerks⸗ B. Berechnung von Gewölben. 
ſtaben 120 I. Tonnengewölbe. 
$ 6. Berechnung der | Suerfönitsabmefungen 122 § 11. Beliebiges Tonnengewölbe durch eine 
§ 7. Fachwerk⸗Dach binder 25 128 Einzellaſt belaftet . . . . 175 
§ 8. Die Sattebäder . . 22.2.2... 14 § 12. Beliebiges Tonnengewölbe mit bee 
9. Sügedach err 127 Kräften belaftet . . .. 175 
$ 10. Vordächer 130 § 13. Gewölbe und Belaſtung ſymmebriſch zur 
§ 11. Fachwerkträger mit gleich ien Fewern 131 vertikalen Scheitelachſee . . „ 177 
$ 12. Trägerfachwerke mit ungleichen Feldern 136 § 14. Über die Drudlinie in Gewölben. . 178 
§ 13. Räumliche Fachwerfntntfte. 139 
II. Kreuzgewölbe. 
IV. Kapitel. $ 15. Kreuzgewölbe mit Lagerfugen parallel zu 
Derſtrebungen und Bolfkonſtrukkionen. den Kappenachſen 181 
$ 1. Die Geftalt der Verſtrebungen . . 140 $ 16. Kreuzgewölbe mit Könaenfämanfr 
g 2 
58 2. 
§ 3. Einfache Holzkonſtruktionen . 148 
§ 4. Gegliederte Holzkonſtruktionen . . 144 III. Kuppelgewölbe. 


§ 17. Die Druckverhältniſſe in Kuppelgewölben 182 
V. Kapitel. 


Eiſen- und Bolzverbindungen. 
A. Nieten und Schrauben. 
Einleitung „446 Aufgabenſammlung zur Feſtigkeitslehre 185 


C. Berechnung der Pfeiler und Widerlager. 


Berechnungsweiſe der Verſtrebungen. . 141 | migem Verband 3 
| $ 18. Die Belaſtungen der Pfeiler u. Widerlager 183 


Statik und Jeſtigkeitslehre. 


Einleitung. 


Die Mechanik iſt die Lehre von der Wirkung der Kräfte. In der Unterabteilung 
Dynamik werden die Bewegungen betrachtet, welche durch die Kräfte bewirkt werden. In 
der Statik handelt es ſich um das Gleichgewicht der Kräfte. 

Die Feſtigkeitslehre befaßt ſich mit den Abmeſſungen, welche den Konſtruktionsgliedern 
gegeben werden müſſen. 


Kapitel I. 
Die Kräfte, deren Zuſammenſetzung, Zerlegung und Gleichgewicht. 


J. § 1. Seſtimmungsgrößen einer Braft. 

Eine Kraft iſt vollſtändig bekannt, wenn deren Lage, Richtung und Größe gegeben 
ſind (f. Bild 1 Taf. J). Die Wirkung einer Kraft auf einen Körper kann man fih ſtets erſetzt 
denken durch ein Gewicht. Bei ſchief oder wagrecht gerichteten Kräften denke man ſich das 
Gewicht an einem über eine Rolle gehenden Seil wirkend, dann iſt leicht einzuſehen, daß auch 
jede ſchiefe Richtung einer Kraft mit Gewichten erzielt werden kann, d. h., daß man jede Kraft 
durch eine Schwerkraft erſetzt denken kann (f. Bild 2—6 Taf. I). 

Man kann ſomit auch die Kräfte mit derſelben Maßeinheit wie die Gewichte meſſen. 
Dieſe Einheit ift das Kilogramm, d. h. das Gewicht eines Liters (S 1 cdm) Waſſer. Ein 
vielfaches dieſes Gewichtes, nämlich die Tonne (1 t = 1000 kg) wird als Maß für ſehr 
große Kräfte angewendet. Es kann alfo z. B. heißen: Kraft P = 5800 kg oder = 5,8 t. 

Außerdem werden 100 kg als 1 dz, d. h. als ein Doppelzentner bezeichnet. 

Aus der obigen Erklärung, daß jede Kraft durch ein Gewicht erſetzt werden kann, geht 
hervor, daß, inſolange nur die Kräfte unter ſich und nicht deren Einfluß auf Körper betrachtet 
werden, eine Kraft innerhalb ihrer Richtungslinie beliebig verſchoben werden darf. 


J. § 2. Darſtellung der Kräfte. 


Bei der Darſtellung der Kräfte in der Mechanik dient eine Gerade zur Beſtimmung der 
Lage, ein Pfeil an dieſer Geraden gibt die Richtung der Kraft an, und die Abgrenzung 
einer Strecke auf dieſer Geraden von der Pfeilſpitze rückwärts gehend, bezeichnet die Größe 
der Kraft. 

Zur Bemeſſung dieſer Kraftſtrecken iſt ein Kräftemaßſtab zu wählen. Dieſer kann nicht 
ein Verhältnismaßſtab ſein, ſondern man hat einen Vergleichungsmaßſtab zu nehmen. 

Er kann z. B. lauten: 

1 cm = 200 kg oder umgekehrt 100 kg — 5 mm (f. Bild 7 Taf. I). 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 1 
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Der Kräftemaßſtab ift vollſtändig unabhängig von dem geometriſchen Maßſtab der 
Zeichnung, weil die Größe der auftretenden Kräfte ganz unabhängig iſt von der zeichneriſchen 
Darſtellung des Bauteiles. 

Beiſpiel 1. Eine Kraft P = 7200 kg ift im Kräftemaßſtab 1 cm = 400 kg dar⸗ 
zuſtellen, wie groß iſt die Kraftſtrecke zu machen? 

Aufl. Ir = 18 cm. 

Beiſpiel 2. In einem Kräfteplan, welcher im Kräftemaßſtab 1 em = 500 kg auf- 
gezeichnet iſt, mißt eine Kraftſtrecke 5,6 cm. Wie groß iſt dieſe Kraft? 

Aufl. 5,6. 500 = 2800 kg = 2,8 t = 28 da. 


L § 3. Erklärung. 
A. Bufammenfekung der Kräfte. 

Kräfte zuſammenſetzen heißt: Eine ſolche Kraft auffinden, deren Wirkung die gleiche 
iſt, wie die Wirkungen der einzelnen gegebenen Kräfte zuſammengenommen. 

Dieſe Kraft heißt Reſultante, Reſultierende, Mittelkraft u. f. f., die Kräfte, aus 
welchen ſie ſich ergeben hat, heißen Komponenten oder Seitenkräfte, es ergibt ſich alſo 
der Satz: 

Die Reſultierende bewirkt ſtatiſch dasſelbe, wie das Syſtem der Einzelkräfte. 

Dieſer Satz gilt nur für die Statik, d. h. für die Gleichgewichtsverhältniſſe. Bei der 
Bemeſſung der Feſtigkeitsverhältniſſe kann kein Gebrauch von demſelben gemacht werden. 


B. Zerlegung der Kräfte. 
Eine Kraft zerlegen heißt, ſolche Kräfte finden, deren Wirkungen zuſammen gleich 
der Wirkung der gegebenen Kraft ſind. 
Die Zerlegung kann in zwei oder mehrere Seitenkräfte erfolgen. 


C. Gleichgewicht. 

Heben ſich die Wirkungen der einzelnen Kräfte eines gegebenen Kraftſyſtems insgeſamt 
auf, ſo befindet ſich das Kraftſyſtem im Gleichgewicht. 

Die Reſultierende iſt in dieſem Fall gleich Null. 

Heben ſich die Wirkungen der einzelnen Kräfte eines gegebenen Kraftſyſtems nicht auf, 
ſondern ergeben ſie eine Reſultierende, ſo läßt ſich eine Kraft denken, welche die Wirkung 
dieſer Reſultierenden aufhebt. Man nennt dieſe Kraft Gegenreſultante. Die Gegen— 
reſultante eines Kraftſyſtems hält das Syſtem im Gleichgewicht. Iſt ein Syſtem 


von Kräften im Gleichgewicht, ſo läßt ſich jede einzelne Kraft als Gegenreſultante aller 
übrigen anſehen. 


A. Kräfte in einer Ebene. 
I. § 4. Krüfte in einer Geraden. 
A. Zufammenfekung. 


Wirken in einer Geraden mehrere Kräfte in gleicher Richtung, ſo iſt deren Reſultierende 
gleich der Summe der einzelnen Kräfte, (vgl, Bild 10 und 11 Taf. I). 


Dieſe Summe kann man, wenn die Kräfte aufgezeichnet find, durch Addition der Kraft- 
ſtrecken P mittels des Zirkels bilden oder kann man rechneriſch vorgehen, indem man die 
Zahl der kg, welche jede einzelne Kraft mißt, addiert. 

Beiſpiel 3. Die Reſultierende der in einer Geraden wirkenden Kräfte P, = 20 kg; 
P: = 30 kg; P = 50 kg; P. = 45 kg; PS = 15 kg tft zu beſtimmen. 

Zeichneriſche Löſung durch Addition der Kraftſtrecken mit dem Zirkel, ſ. Bild 9 Taf. II. 

Rechneriſche Löſung R = Pi + Pe + PS +... = 20 J 30 + 50 ＋ 45 + 15 

Haben die Kräfte verſchiedene Richtungen, ſo heiße man eine derſelben poſitiv, die 
andere negativ (ſ. Bild 8 Taf. J). 

Die Reſultierende erhält man auf denſelben Wegen wie vorig. Es iſt nämlich die 
Reſultierende von Kräften, welche zwar in einer Geraden wirken, aber verſchiedene Richtung 
haben, = JP, d. h. gleich der Differenz aus der Summe der pofitiven und aus der Summe 
der negativen Kräfte. Die Reſultierende wirkt in der Richtung der größeren Kraftſumme. 

(Das hiemit eingeführte und erklärte Zeichen EP ift zu leſen: Algebraiſche Summe aller P). 

Beiſpiel 4. Gegeben find die in einer Geraden wirkenden Kräfte P. = — 70 kg; 
P = + 85 kg; P = + 110 kg; P. = — 50 kg; P; = ＋ 40 kg; Pe = — 80 kg; 
P; = + 30 kg. Deren Reſultierende ift zu beſtimmen. (Vgl. Bild 13 Taf. 1). 

1. Aufl. durch Zeichnung: Man addiert mittels des Zirkels ſämtliche poſitive Kräfte, 
ſodann addiert man in gleicher Weiſe ſämtliche negative Kräfte und zieht alsdann 
die beiden auf dieſe Weiſe gefundenen Kraftſtrecken voneinander ab. Die Differenz 
ſtellt die Reſultierende nach Größe und Richtung dar. 

2. Aufl. durch Rechnung: Es wird 

R = XP = 70 + 85kg 
-+ 110 
— 50 
+ 40 
— 80 
+ 30 
— 200 + 265 
R = + 65 kg. 


B. Zerlegung. 
Die Zerlegung einer gegebenen Kraft in Komponenten ift eine unbeftimmte Aufgabe, 
infolange für die Komponenten nicht weitere Bedingungen geſtellt find. 
Beiſpiel 5. Soll die Kraft R = 65 kg in zwei Komponente zerlegt werden, fo können 
dieſe heißen P, = 1 kg, Pz = 64 kg oder P, = 15 kg, Pa = 50 kg oder P, = — 126 kg, 
Pe = + 191 kg u. ſ. f. (vgl. Bild 14—17 Taf. I). 


C. Gleichgewicht. 
Kräfte, welche in ein und derſelben Geraden wirken, können nur im Gleichgewicht ſein, 
wenn Kräfte von verſchiedener Richtung vorhanden ſind. Zwei Kräfte in einer Geraden ſind 
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daher im Gleichgewicht, wenn ſie unter ſich gleich groß ſind und einander entgegengeſetzt 
wirken (ſ. Bild 18 und 19 Taf. D. 

Die Reſultierende und Gegenreſultierende eines Kräfteſyſtems müſſen ſomit unter ſich 
gleiche, in einer Geraden einander entgegenwirkende Kräfte ſein. 

Mehrere Kräfte in einer Geraden ſind im Gleichgewicht, wenn die algebraiſche Summe 
dieſer Kräfte gleich Null ift, d. h. wenn JP = 0; dies ift der Fall, wenn die Summe der 
nach einer Seite hin wirkenden Kräfte gleich der Summe der nach der andern Seite hin 
wirkenden ift, wie z. B. in Bild 20 Taf. I. 


J. S 5. Zeichneriſche Zuſammenſetzung zweier beliebiger Kräfte in einer Ebene. 
(Krüfteparallelogramm.) 
Satz 1. 

Die Reſultate R zweier Kräfte 6 und P in einer Ebene wird nach Lage, 
Größe und Richtung dargeſtellt durch die von dem Schnittpunkt der Richtungs— 
linien beider Kräfte ausgehende Diagonale des Parallelogramms aus G und P. 
Dieſes Parallelogramm heißt das Kräfteparallelogramm (Bild 21—24 Taf. I, Bild 42 
u. 43 Taf. IV). 

Hieraus ergibt ſich folgende Zeichnungs⸗Regel für die vorliegende Aufgabe: 

1. Beſtimme den Schnittpunkt der Richtungslinien beider Kräfte; 

2. Verſchiebe beide Kraftſtrecken, bis ſie beide von dieſem Schnittpunkt ausgehen (oder 

beide auf ihn hintreffen); 

3. Zeichne für dieſe neue Lage der Kraftſtrecken das Parallelogramm aus denſelben, 

dann ſtellt 

4. die von jenem Schnittpunkt ausgehende Diagonale die Reſultierende der gegebenen 

Kräfte dar. 

Die Reſultierende R kann ſowohl größer (Bild 21 Taf. I) als auch kleiner (Bild 22 
Taf. I) als die einzelnen Komponenten fein. 

Zur Beſtimmung von R aus G und P ift nicht erforderlich, das ganze Parallelogramm 
AB CD aufzuzeichnen, es genügt ſchon das A ABC, weil BC = P ift. Man nennt dieſes 
Dreieck das Kräftedreieck (Bild 25 Taf. D. 

Schneiden ſich die Richtungslinien G und P nicht auf dem Zeichnungsblatt, oder ſind 
die Richtungen G und P parallel, fo ift die Zuſammenſetzung nach I § 11 mittels Kräfte⸗ und 
Seilpolygones vorzunehmen. 


J. 8 6. Zeichneriſche Zerlegung einer Kraft in zwei Komponenten, welche weder 
unter ſich, noch mit der Kraft parallel ſind. 

Die Bilder 21—24 zeigen, daß es möglich iſt, ein und dieſelbe Kraft R in verſchiedene 
Komponenten zu zerlegen. Es iſt daher nötig, weitere Bedingungen für die Komponenten zu 
ſtellen, wenn man die Aufgabe zu einer beſtimmten machen will. Dieſe Bedingungen können 
ſehr verſchiedene ſein. Es ſeien im folgenden einige Hauptfälle behandelt: 

I. Fall. 
Von den Komponenten ſeien die Richtungen gegeben. 
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Aufl. Man zieht durch den Anfangs⸗ und Endpunkt von R Parallelen mit den ge- 
gebenen Komponentenrichtungen und zwar in Bild 22 ſo, daß das Kräfteparallelogramm er⸗ 
halten wird, oder aber, wie in Bild 25 fo, daß das Kräftedreieck ſich ergibt. 
Bei Anwendung des Kräftedreiecks erhält man nur die Größe und Richtung der Kom⸗ 
ponenten, nicht auch deren Lage. Denn das Kräftedreieck iſt nur eine Hilfsfigur, die an jeder 
beliebigen Stelle aufgezeichnet werden kann. (Vgl. auch Bild 10, 11, 12 u. 15 Taf. III). 


II. Fall. 
Es ſei von einer Komponenten Lage und Richtung gegeben, von der andern nur die Richtung. 
Aufl. Man verlängert in Bild 26 Taf. I die Richtungslinie der gegebenen Kraft R, 
bis fie die, der Lage nach gegebene Richtungslinie von P trifft, verſchiebt nun R, bis es von 
O ausgeht und zeichnet alsdann das Kräfteparallelogramm unter Verwendung der angegebenen 
Richtung von G. 
III. Fall. 
Eine der Komponenten, P, ſei nach Richtung und Größe gegeben. Man will die Rich⸗ 
tung und Größe der zweiten Komponente G wiſſen. 
Aufl. Es ift P an die gegebene Kraft R anzulegen und das Kräfteparallelogramm zu 
zeichnen (f. Bild 21—24 Taf. I). Aus dieſem ergibt ſich die Komponente G. 


IV. Fall. 

Es follen die Horizontal- und Vertikalkomponenten H und V einer gegebenen Kraft R 
gefunden werden. 

Aufl. Ziehe durch den Anfangspunkt und Endpunkt der gegebenen Kraft vertikale und 
horizontale Linien, fo ergibt fich das Kräfteparallelogramm, welches H und V enthält (f. Bild 27a 
Taf. I). 

Buf. I. Die Zerlegung einer Kraft in eine Komponente, welche parallel zur Kraftrich⸗ 
tung geht und in eine ſchief zur Kraft verlaufende Komponente, iſt nicht möglich. Die erſtere 
Komponente wird gleich der Kraft ſelbſt, die letztere ift gleich Null. Vgl. übrigens I. § 14. 


J. § 7. Berechnung der Refultierenden zweier beliebiger Kräfte in einer Ebene. 


Man geht davon aus, daß die Reſultante gleich der Diagonale des Kräfteparallelogramms 
iſt und berechnet nun dieſe auf trigonometriſchem Wege nach Anleitung von Bild 28 Taf. I. 
Dabei ergibt ſich 


— 
D tsa = PAT C. 6087 
und 2) 6 2 V — 
oder aber P.siny 


sin« cosa 
4) R = VPI ＋ G62 +2P.G. cosy. 
In der Regel wird der Baugewerkſchüler jedoch ſicherer und raſcherer auf zeichneriſchem 
Wege die Aufgabe löſen. Dies iſt insbeſondere dann der Fall, wenn die Richtungen der ge⸗ 
gebenen Kräfte einen ſchiefen Winkel einſchließen. 


alſo 


6 


Einfacher geftaltet fih die Rechnung, wenn die Reſultierende zweier aufeinander ſenkrecht 
ſtehender Kräfte zu beſtimmen ſind. Man erhält für dieſen Fall aus Bild 27 b Taf. I: 


P bo... P 
tga = GIP, alfo R = sing = 708 K 
und aus Bild 27a Taf. I 
ri e E 
. alfo Sima cos a 


Ohne Anwendung von Trigonometrie erhält man vermittelſt des pythagoräiſchen Lehr⸗ 
ſatzes die Größe der Reſultierenden 
R = VPI C G = VV H 
deren Richtung und Lage bleibt dabei aber unbeſtimmt. 


J. § 8. Berechnung der Komponenten aus der Keſultante. 


Die trigonometriſche Berechnung geſchieht nach Anleitung von Bild 29 Taf. I und ergibt 
allgemein R. sin g 2 6 R. sin 4 
sin (a ＋ ß) gin (a t p) 
Stehen die Richtungen der Komponenten ſenkrecht aufeinander, d. h. wird a -+68 = 90, 
jo ift sin (a + 8) = 1 und man erhält nach Bild 27a u. b Taf. I. 
Man erhält aus dem rechtwinkligen Dreieck Bild 7a u. 7b Taf. I. 
H oder P = R. sin 8 = R. cos 
V ober G = R. sin a = R. cos $, 
wobei H und V zu ſetzen find, wenn es fih um Gorizontal- und Vertikalkomponenten handelt. 
Anm. 1. Die in I. § 7 und 8 gegebenen Auflöſungen find nichts anderes als die 
trigonometriſchen Berechnungen der Konſtruktionen in I. § 5 und I. § 6. Eine allgemeinere, 
auch bei mehreren Kräften zweckmäßige Löſung iſt diejenige mittels Sätzen aus der Mechanik, 
nämlich mittels den Gleichgewichtsbedingungen (f. I. § 16 und I. § 20). 


D P= 


l. § 9. Gleichgewicht von drei Kräften in einer Ebene. 


Sollen drei Kräfte im Gleichgewicht unter einander ſein, ſo muß zunächſt das aus ihnen 
gebildete Kräftedreieck ſchließen, wie fih aus dem Satz über Reſultierende und Gegenreful- 
tierende in I. § 4 C ohne weiteres ergibt. 

Denken wir uns ferner in Bild 31 Taf. I ein Syſtem von 3 Kräften P. Pe Ps, welche 
dieſer Bedingung entſprechen, und werden 2 dieſer Kräfte z. B. P. und Pe zu ihrer Reſul⸗ 
tierenden R zuſammengeſetzt, fo ift R = u. || Ps. Es muß nun R mit Ps im Gleichgewicht 
fein, dies iſt aber nur möglich, wenn Ps und R in einer Geraden wirken. 

Es genügt aljo nicht, daß Pe und R gleich groß und parallel find, ſondern es müſſen 
auch ihre Richtungslinien zuſammenfallen; P, muß daher durch den Schnitt von P. und P, 
gehen. Als zeichneriſches Merkmal des Gleichgewichtes dreier Kräfte ergibt ſich ſomit der Satz: 

Drei Kräfte in einer Ebene ſind im Gleichgewicht, wenn ſich aus ihnen ein 
ſchließendes Kräftedreieck bilden läßt, und wenn ſich überdies die Richtungs- 
linien aller 3 Kräfte in einem Punkt ſchneiden. (Vgl. Bild 10 au. b Taf. III und 
Bild 49 Taf. V.) 
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J. $ 10. Zeichneriſche Zuſammenſetzung mehrerer Kräfte in einer Ebene, welche 
an einem Punkt angreifen. 


Gehen die Kräfte nicht unmittelbar von dem Punkt O aus (f. Bild 34 Taf. I, ſondern 
ſchneiden fih nur ihre Richtungslinien ſämtlich in O, jo verſchiebt man alle Kräfte, bis fie 
von O ausgehen, und fegt nun in Bild 35 zunächſt mittels des Kräfteparallelogramms O P; C, Pa 
die Kräfte P, und P, zu einer Reſultierenden R. zuſammen. Nun wird weiter R. und P; 
mittels des Parallelogramms O C, Ce Ps zuſammengeſetzt zur Reſultierenden Re; dieſe erſetzt 
alfo Ps und R, d. h. Ps und Pe ſamt PI. Ferner gibt Re mit P, mittels Prlg. O Ce Cs P. 
die Reſultierende Re, welche nun ſchon die Kräfte P., Ps, Ps, P. erſetzt. Dieſe Reſultierende 
wird ſchließlich mit der Kraft Ps zuſammengeſetzt zu R und es vertritt jetzt R alle 5 Kräfte P. 

Die Seiten des Polygons O PI Cı Ce Cs C. in Bild 35 Taf. I find der Reihe nach gleich 
den Kraftſtrecken P. P2 PS. . . .; man kann alfo die Reſultante R = OC, erhalten aus der 
Hilfsfigur 36 Taf. I, in welcher ein ſolches Polygon, Kräftepolygon genannt, konſtruiert iſt. 

Man erhält daher den Satz: 

Die Reſultante eines Syſtems von Kräften wird nach Größe und Richtung 
angegeben durch die Verbindungslinie des Anfangspunktes und des Endpunktes 
des aus den einzelnen Kraftſtrecken gebildeten Kräftepolygons. Man nennt dieſe 
Verbindungslinie die Schlußlinie des Kräftepolygons. Die Lage der Reſultierenden 
wird bei Kräften, welche an einem Punkt angreifen, erhalten, wenn man durch dieſen Punkt 
eine Parallele mit der Schlußlinie zieht. 

In dem Kräftepolygon dürfen zwar die Kraftſtrecken in beliebiger Reihenfolge auf 
einander folgen, ſie müſſen aber immer in gleichem Richtungsſinne hinter einander gereiht 
werden. Die Verbindungslinie des Endpunktes und Anfangspunktes gibt die Gegenrejul- 
tierende des Kraftſyſtems. 

Das Kräftedreieck iſt nichts anderes, als eine einfache Form des Kräftepolygons ſamt 
ſeiner Schlußlinie. 

Das Kräftepolygon kann ſich auch überſchneiden (ſ. Bild 38 Taf. I). Ein ſolches Kräfte⸗ 
polygon iſt zwar richtig und zu gebrauchen, es führt aber leicht zu Verwirrungen. Dieſes 
Überſchneiden läßt ſich durch zweckmäßige Numerierung vermeiden. 

In Bild 37 iſt ſcheinbar in richtiger Reihenfolge numeriert, aber Bild 38 Taf. I gibt 
eine unklare Darſtellung und zeigt, daß eine andere Numerierung zu wählen geweſen wäre. 
Auf dieſe richtigere Numerierung kommt man, wenn die Kräfte zuerſt innerhalb ihrer Richtungs⸗ 
linie ſoweit verſchoben gedacht werden, bis keine Kraft bei ihrer weiteren Verſchiebung die 
Richtungslinie einer andern Kraft mehr ſchneiden kann, und wenn erſt in dieſer neuen Lage 
der Kraftſtrecken die Numerierung gemacht wird (Bild 34 Taf. I, die Schlußlinie bleibt in 
allen Fällen gleich). 


l. § U. Zeichneriſche Zuſammenſetzung beliebiger Brüfte in einer Ebene. 


Die gegebenen Kräfte find in Bild 41 Taf. I mit PI PaPa P. bezeichnet. Zerlegt man P. 
nach zwei beliebigen Richtungen FG und GH, fo kann dazu das Kräftedreieck ABO in 
Bild 40 Taf. I dienen; OA = Sı und BO = Se find die Seitenkräfte von P, nach FG 
und GH. Zerlegt man Pe nach der Richtung HG und einer Richtung Ss, welche jo gewählt 
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wird, daß das zur Zerlegung dienende Kräftedreieck ſeine Spitze, wenn es in Bild 40 an das 
vorige Dreieck angereiht wird, ebenfalls in O hat, jo find OB = Se und CO = S; die 
Komponenten von Pa. Bei der Zerlegung von Ps nach der gleichen Regel ergeben ſich die 
Komponenten OC = Ss und DO = S, und endlich erhält man aus P, die Seitenkräfte 
OD = S, und EO = S. In Bild 40 ift ABCDE das Kräftepolygon für die Kräfte 
P, bis P.. 

In dem Linienzug Sı Sz Ss Sa Su in Bild 41, welcher den Namen Seilpolygon trägt, 
wirken in jeder Seilpolygonſeite die aus Bild 40 gefundenen Seitenkräfte. 

Man erhält alſo in Bild 41 als Erſatz für Syſtem P das Syſtem 8. Die Kräfte Se 
und Se in GH, Ss und Ss in der nächſten Seilpolygonſeite u. ſ. w. heben fth auf, jo daß 
als Geſamtwirkung nur noch Sı und S, übrig bleiben. 

Die Reſultante von S, und S, ift aber R, wie fih aus Dreieck KE O in Bild 40 ergibt, 
und die Lage dieſer Reſultante ift dadurch beſtimmt, daß R durch den Schnitt von S und S, 
gehen muß. 

Es vertritt in Bild 41 R zunächſt Sı und Su und damit das ganze Syſtem S und alfo 
auch das von dieſem vertretene Syſtem P, d. h. R ift die Reſultante des Syſtems P. 

Man kommt daher zu folgender Zuſammenfaſſung der Auflöſung: 

Die Richtung und Größe der Reſultierenden wird mittels eines Kräftepolygons be— 
ſtimmt, wie in I. § 10. Zur Beſtimmung der Lage der Reſultierenden wird ein Seilpolygon 
verwendet. 

Man zeichne nach Anleitung von I. § 10 aus dem gegebenen Kräfteſyſtem des 
Bildes 39 Taf. I ein Kräftepolygon in Bild 40, ziehe von einem beliebigen Punkt O als 
Pol Strahlen 8 nach den Ecken des Kräftepolygons und mit dieſen Polſtrahlen in 
Bild 39 Parallellinien je bis zu den Angriffslinien der zugehörigen Kräfte P, ſo daß immer 
eine Parallellinie durch den Schnittpunkt der vorhergehenden Parallelen mit der zu ihr ge- 
hörigen Kraft geht, alfo FG || AO und nun durch G die Linie GH || BO; alsdann erhält 
man das Seilpolygon Sı 8e Ss .... bis Sa. Verlängert man deffen erſte Seite S. und deffen 
letzte S,, jo gibt der Schnitt einen Punkt der Reſultierenden R des ganzen Kraftſyſtems, und 
es wird die Reſultierende ſelbſt eingezeichnet, indem man durch dieſen Punkt mit der Schluß⸗ 
linie des Kräftepolygons eine Parallele zieht und deren Länge gleich der Länge der Schluß⸗ 
linie macht. 

Zur Anwendung des Seilpolygons ſind in zeichneriſcher Hinſicht folgende Bemerkungen 
zu machen. Für die Beſtimmung der Reſultanten iſt es ohne Einfluß, welche Lage der Pol 0 
im Kräftepolygon hat (ſ. Bild 43 Taf. I). Man wähle jedoch zur Vereinfachung der Zeichnung 
den Pol womöglich ſo, daß die Polſtrahlen in ſteter Aufeinanderfolge gezogen werden können; 
ferner im Intereſſe der Genauigkeit ſo, daß die Kräfte von den zugehörigen Polſtrahlen mög⸗ 
lichſt ſenkrecht getroffen werden (ſ. Bild 43). 

l Das Seilpolygon kann ein verſchränktes ſein, ebenſo wie das Kräftepolygon, ſelbſt wenn 
die Numerierung der Kräfte eine nach J. § 10 geordnete iſt. Vermeiden läßt ſich in letzterem 
Fall die Verſchränkung dadurch, daß die erſte Seilpolygonſeite möglichſt entfernt von dem 
ungefähren Schnittpunkt der Kraftrichtungslinien gewählt wird (f. Bild 42 Taf. I). 

Bei verworrenen Verhältniſſen findet man ſich leicht zurecht, wenn man feſthält, daß der 
Polſtrahl zwiſchen jene zwei Kräfte trifft, zwiſchen welche die zu dem Polſtrahl parallele Seil⸗ 
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polygonſeite fallen muß; jo fällt z. B. in Bild 40 und 43 Polſtrahl OB zwiſchen Kraft P. 
und Ps, es muß alſo auch die zu ihm parallele Seilpolygonſeite GH in Bild 39, 41 und 42 
bezw. G: Hı in Bild 42 zwiſchen die Kräfte P, und P, zu liegen kommen. 

Das Seilpolygon dient auch zur Zuſammenſetzung paralleler Kräfte oder von zwei 
Kräften, deren Schnittpunkt außerhalb des Zeichnungsblattes liegt (f. Bild 44—48). 

Sind mehrere parallele Kräfte zuſammenzuſetzen, ſo bleibt das Verfahren ganz dasſelbe. 
Das Kräftepolygon wird zu einer Geraden, die Reſultierende iſt den gegebenen Kräften parallel 
und iſt in dem beſonderen Fall, daß dieſe alle gleichgerichtet ſind, gleich der Summe der 
Kräfte (ſ. Bild 50 Taf. II). 

Wirken die Kräfte nach verſchiedenen Richtungen, jo ift R = IP, d. h. gleich der 
Differenz aus der Summe der Kräfte nach der einen Richtung und der Summe der Kräfte 
nach der andern Richtung, und wirkt im Richtungsſinne der größeren Summe (ſ. Bild 51 u. 52). 
Für parallele Kräfte erhält man ein Seilpolygon ohne Überſchneidungen, wenn die Kräfte in 
der Reihenfolge, in welcher man ſie von einer Seite kommend trifft, im Kräftepolygon zu⸗ 
ſammengeſetzt werden. l 

In dem Obigen ift gezeigt, daß die äußerſten Seilſpannungen 8. und S, die Wirkung 
des Syſtems der Kräfte P darſtellen, dies ift leicht einzuſehen, wenn man ſich tatſächlich ein 
Seil an Stelle des Seilpolygons denkt und nun auf dieſes die Kräfte P wirken läßt. Dieſes 
Seil iſt an ſeinen Endpunkten mit den Kräften 8, und S, feſtzuhalten. 

Die Geſtalt des Seilpolygons hängt von der Wahl des Poles O ab. Sit z. B. in 
Bild 50 b der Pol 0 links des Kräftepolygons gelegen, anſtatt in Bild 50 a rechts, jo erhält 
man in Bild 49 b ein Polygon, welches eigentlich ein Stangenpolygon ift, fein Name bleibt 
jedoch Seilpolygon. Das Reſultat wird durch die eine oder andere Geſtalt des Seilpolygons 
nicht beeinflußt. 


l. § 12. Zerlegung einer Braft in mehrere Komponenten in einer Ebene. 


Aus § 10 und 11 geht hervor, daß die Aufgabe eine unbeſtimmte ift. Es haben z. B. 
alle in Bild 53 Taf. II gezeichneten Kräftepolygone, welche ſehr verſchiedenen Kräfteſyſtemen 
angehören, dieſelbe Kraft R zur Reſultierenden, es können alſo auch ſehr verſchiedene Kräfte P 
die Komponenten von R ſein. Sehr viele Bedingungen müßten beſtehen, um die Aufgabe 
zu einer beſtimmten zu machen. 

Die Aufgabe iſt für die Praxis bedeutungslos und wird daher hier nicht weiter behandelt. 

Die Zerlegung in drei der Lage und Richtung nach bekannte Komponenten kommt häufiger 
vor. Die Löſung iſt nur dann eine beſtimmte, wenn ſich die drei Komponenten in drei ver⸗ 
ſchiedenen Punkten ſchneiden, von denen keiner auf der zu zerlegenden Kraft R liegt. 

Aufl. Zerlege zunächſt R nach den Richtungen P, und r, f. Bild 54 Taf. II (wobei r 
die Verbindungslinie des Schnittpunktes der einen Komponentenrichtung und R mit dem 
Schnittpunkt der beiden anderen Komponentenrichtungen iſt), und nun zerlege die ſo erhaltene 
Kraft r nach den Richtungen Ps und Pe, fo find die drei Komponenten PI, Ps, Ps gefunden. 

In I. S 11 ift gezeigt, wie das Seilpolygon ſchon bei Zuſammenſetzung zweier Kräfte 
nötig werden kann. In gleicher Weiſe kommt dasſelbe auch bei Zerlegung einer Kraft nach 


zwei Komponenten zur Verwendung und es ſei der beſondere Fall: 
Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 3. Aufl. 2 
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Zerlegung einer Kraft in zwei ju ihrer Richtung parallele Kumponenten 

hier durchgeſührt: - — 

Aufl. Die Bilder 44—46, welche in § 11 beſprochen wurden, ſind hier rückwärts zu 
zeichnen. Gegeben iſt R, ſowie die Lage und Richtung Pı und Pe. | 

Man zieht von einem beliebigen Punkt auf R zwei beliebige Strahlen Sı, Ss, welche 
die gegebenen Richtungen von P, und Pe ſchneiden, und verbindet die Schnittpunkte mittels 
einer Linie Sa; alsdann bilden Sı 8e Ss das Seilpolygon. In Bild 44 b bezw. 46 trägt man 
nun R an und zieht durch deſſen Endpunkte Parallelen mit Sı und Ss, wodurch Pol 0 
erhalten wird. Eine Parallele mit Sa durch Pol O teilt auf R, bezw. deſſen Verlängerung, 
die geſuchten Strecken P, und Pe ab, deren Unterſcheidung mit Hilfe von I. $ 11 leicht 
möglich ift. 

Rechneriſche Behandlung dieſer Aufgabe ſiehe I. § 18. 


J. § 13. Allgemeine graphiſche Gleichgewichtsbedingungen. 


Ein ebenes Kräfteſyſtem iſt im Gleichgewicht, wenn ſowohl das Kräfte— 
polygon, als auch das Seilpolygon ſchließt. 

Beweis. Gleichgewicht iſt bei einem Kräfteſyſtem vorhanden, wenn deſſen Geſamt⸗ 
wirkung gleich Null ift. Schließt das Kräftepolygon, d. h. fallen deffen Anfangs- und End- 
punkte zuſammen, jo ift die Reſultierende R — 0, womit der erſte Teil des Satzes bewieſen iſt. 

Schließt nur das Kräftepolygon, ſo erhält man zwar keine einzelne Kraft als Reſultie⸗ 
rende, fallen aber die beiden äußerſten Seilpolygonſeiten S, und S, nicht in eine und dieſelbe 
Gerade, jo erhält man zwei parallele, entgegengeſetzt gerichtete Kräfte, welche nach I. 8 11 
die Wirkungsweiſe des ganzen Syſtems 8, alſo auch des Kräfteſyſtems P, vertreten. 
Beide Kräfte find gleich, weil beide durch den Polſtrahl OA = S, = S, = 0 angegeben find 
(ſ. Bild 55 und 56 Taf. II). Man hat ſomit zwei parallele, gleich große, entgegengeſetzt wirkende 
Kräfte, ein ſogenanntes Kräftepaar übrig, welches ſich, wie der nächſte Paragraph zeigt, 
nicht durch eine einzelne Kraft erſetzen läßt. Fallen dagegen beide äußerſten Seilpolygonſeiten 
in ein und dieſelbe Gerade, d. h. ſchließt das Seilpolygon, ſo heben ſich dieſe beiden 
gleich großen entgegengeſetzt gerichteten Kräfte auf. In dieſem Falle ift das gegebene Kräfte- 
ſyſtem im Gleichgewicht. 

Bezüglich der Zuſammenſetzung von Kräften in einer Ebene kann man nun ganz allgemein 
ſagen: Jedes ebene Kräfteſyſtem läßt ſich durch eine Kraft und ein Kräftepaar 
erſetzen. . 

Es kann dabei vorkommen, daß eine der erſetzenden Größen, alfo entweder die Kraft 
oder das Kräftepaar gleich Null iſt. 


l. § 14. Das Krüftepaar. 


Zwei parallele gleich große entgegengeſetzt gerichtete Kräfte nennt man ein Kräftepaar. 
Dasſelbe läßt ſich nicht durch eine einzelne Kraft im Gleichgewicht halten; es hat alſo keine 
reſultierende Kraft. 

Ein Kräftepaar kann nur durch ein Kraftmoment im Gleichgewicht gehalten werden. 

Den Abſtand beider Kräfte eines Kräftepaares nennt man den Arm des Kräftepaares. 
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Es gibt rechtsdrehende poſitive Kräftepaare (Bild 57), ſie drehen im Sinne des Uhr⸗ 
zeigers, ſowie entgegengeſetzt, alſo linksdrehende negative Kräftepaare (ſ. Bild 58 Taf. II). 

Man kann ein Kräftepaar in ſeiner Ebene beliebig verſchieben, ohne daß 
ſich deſſen Wirkungsweiſe ändert. 

Beweis. Jede Verſchiebung iſt erreichbar durch eine Drehung des Kräftepaars und eine 
Parallelverſchiebung. Es iſt alſo nur zu beweiſen, daß dieſe Bewegungen zuläſſig ſind. 

Fügt man zu dem in Bild 59 und 60 gegebenen Kräftepaar irgendwo zwei unter ſich 
gleiche, aber entgegengeſetzt gerichtete Kräfte P hinzu, welche in Bild 59 gleichgerichtete, oder 
wie in Bild 60 gedrehte Stellung gegenüber den gegebenen Kräften haben, ſo wird die 
Wirkungsweiſe des Kräftepaares weder in Bild 59 noch in Bild 60 geändert, weil dieſe hinzu⸗ 
gefügten Kräfte ſich im Gleichgewicht halten. 

Ebenſowenig wird die Wirkung unſeres Syſtems geändert durch zwei weitere ſolche 
Kräfte, welche parallel zu den zuerſt hinzugefügten gehen und den Abſtand à von denſelben 
haben, ſo daß man jetzt 6 Kräfte P hat, ohne daß eine Anderung der urſprünglichen Wirkungs⸗ 
weiſe eingetreten wäre. Nun liefern aber je die doppelt und die dreifach durchſtrichenen 
Kräfte P Reſultanten, welche ſich aufheben; es bleibt alſo nur ein dem urſprünglichen Kräfte⸗ 
paar gleiches Kräftepaar in neuer Lage übrig. Die Lageveränderung hat ſomit die Wirkungs⸗ 
weiſe nicht geändert. 

Im Beiſpiel 91 bilden die zwei Kräfte H, = H, = 8333 kg ein Kräftepaar mit dem 
Arm 3,60 em. Man hätte in der Drehungsmomentengleichung zu Bild 3 ohne weiteres 
den Wert 8333. 3,6 anſtatt 8333 . 560 — 8333 . 2,00 einſetzen können. 


J. § 15. Statiſtiſches Moment. 


Das ſtatiſche Moment einer Kraft P in Bezug auf einen feſten Punkt O ift das 
Produkt aus der Kraftgröße und dem Abſtand des Punktes von der Angriffslinie der Kraft 
M = P.a. Wird der Abſtand in m und die Kraft in kg gemeſſen, fo ift das Moment aus- 
gedrückt in Meterkilogramm (mkg). Iſt die Kraft beſtrebt, im Sinne des Uhrzeigers um den 
Punkt zu drehen (Bild 61 Taf. II) fo bezeichnet man das Moment als ein poſttives. 

Man kann Kraftmomente zu einem reſultierenden Moment zuſammenſetzen; die ſich er⸗ 
gebende Wirkung iſt ein Moment, das man als die Differenz aus der Summe der poſitiven 
und der Summe der negativen Momente erhält, d. h. 

Satz 1. 

Das reſultierende Moment iſt gleich der algebraiſchen Summe der Einzel— 
momente M, = IM. 

Beiſpiel 6. Es fei in Bild 79 Taf. II p. = 17 em und Pı = 20 kg; pz = 14 cm 
und P. = 15 kg; ps = 10 cm und P, = 32 kg; p. = 6 cm und P. = 14 kg; ps = 
2,5 em und P, = 30 kg. Wie groß iſt das reſultierende Moment? 


Auflöſung. Mi = — 20.17 = — 340 emkg 
M: = — 15.14 = — 210 cmkg 
M = + 32. 10 = + 320 cmkg 
M. = — 14. 6 K : — 84 cmkg 
Ms = — 30. 2,5 = — 75 cmkg 
ZM = + 320 — 709 emkg = — 389 emkg. 
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Bei den Wirkungen von Kraftmomenten kommen auch Gleichgewichtszuſtände vor: 

Satz 2. l 
Gleich große, entgegengeſetzt wirkende Momente halten ſich im Gleichgewicht. 

Veranſchaulichung: Hat man z. B. eine Seiltrommel vom Halbmeſſer r und eine 
Kurbel von der Länge a, und geht über die Trommel ein Seil, an welchem die Laſt Q hängt, 
ſo iſt das in Bild 62 Taf. II negativ wirkende Moment der Laft — Q. r. Das Moment des 
Kurbeldruckes ift dagegen poſitiv und zwar + P. a. Iſt P. a = Q.r, fo ſteht die Laſt ſtill. 
Wenn P. a 2 Our ift, d. h. wenn das Moment des Kurbeldruckes größer ift, als das Moment 
der Laft, jo wird die Laft aufgezogen. Man hat um fo mehr auf die Kurbel zu drücken, je 
kürzer a ift, und um fo weniger, je länger die Kurbel ift, wenn das Moment P.a gleichbleiben 
jol. Ferner wird die Laſt Q ein um ſo kleineres Moment geben, je kleiner der Trommelhalb⸗ 
weſſer r iſt. 

Im vorſtehenden iſt anſtatt eines Drehpunktes eine Drehachſe genommen worden. In 
ſolchen Fällen hat man ſich eine zur Drehachſe ſenkrechte Ebene durch die Kraft gelegt zu denken 
und den Schnitt der Drehachſe mit dieſer Ebene als Drehpunkt anzuſehen. 

Wo eine ſolche Ebene nicht möglich iſt, muß zuerſt eine Zerlegung der Kraft in Kom⸗ 


ponenten ſtattfinden. Satz 3. 


Das ſtatiſche Moment der Reſultierenden eines Syſtems von Kräften in 
Bezug auf einen beliebigen feſten Punkt iſt gleich der algebraiſchen Summe der 
ſtatiſchen Momente der Einzelkräfte in Bezug auf denſelben Punkt. 

Beweis. Es genügt, dieſen Satz für zwei Einzelkräfte zu beweiſen. Nach Bild 63 hat man: 

AOCp»BCP, ſomit P: OC = BOC: p, alfo P.p = OC. BC 

OC gSACG, „ G:0C = AC: g, „ G. g = OC. A0 

AOCrDCR, „ R:00 = Dor. „ Rr = 00.00 

R.r = OC(CA+AD) = OC(CA+GD,) = OC(CA+CB) 
d. h. R.r = P.p + G.g. 

Bei Kräften, welche nicht gleichdrehende Momente geben in Bezug auf den Punkt O, 
ergibt ſich — anſtatt +. Im übrigen bleibt der Beweis derſelbe. 

Die in I. § 1 ausgeſprochene Zuläſſigkeit der Verſchiebung einer Kraft in ihrer Richtungs⸗ 
linie gilt auch in Bezug auf das Moment, d. h. ſoll das Moment einer Kraft in Bezug auf 
einen feſten Punkt aus den Komponenten dieſer berechnet werden, ſo iſt es gleichgültig, an 
welcher Stelle der Angriffslinie die Kraft in ihre Komponenten zerlegt wird. 

Wird zur Beſtimmung des Momentes die Kraft ſelbſt verwendet, ſo iſt ohne weiteres 
einleuchtend, daß ihre Lage innerhalb ihrer Angriffslinie ohne Einfluß bleibt, indem weder 
P noch r (f. Bild 64 Taf. II) fih ändert, wenn die Kraft innerhalb ihrer Richtungslinie 
verſchoben wird. M = P.r behält dabei ſtets denſelben Wert. 

Wird aber die Momentenberechnung mittels der Komponenten gemacht, ſo iſt ein Beweis 
nötig, welcher unter Annahme der Verwendung der Horizontal- und Vertikalkomponenten im 
folgenden geliefert iſt. 


Beweis. Es ſoll ſein = V. 2 ＋ H. be 
= + V.a +H.b (bewieſen in Satz 3) 
＋ Fer = + V.a + H. bi C- n „ 3) 


+ W. a2 — H. ba (. Bild 64). 
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In Bild 64 it: HAB CW ADE, alfo AB:BC=AD:DE oder H:V = 
(ai — a) : (b — bi), ſomit H (b — bi) = V (a — a), alfo H. b＋ V. a H. bi ＋ V. ai. 

Ebenſo wird aus A ABC W AFG, AB: BC AF: FG, H:V = (az a): (ba ＋ bi) 
oder H (be E bi) = V (as — ai), alfo H. bi ＋ V. a1 = V. 22 — H. be. 


Satz 4. 

Das ſtatiſche Moment eines Kräftepaares in Bezug auf jeden beliebigen 
Punkt in ſeiner Ebene iſt gleich dem Produkt aus der Größe einer der zwei 
gleichen Kräfte P und dem Arm a des Paares, M = P.a (f. Bild 57 u. 58). 

Beweis. Fälle von dem beliebig gewählten Punkt 0 in Bild 65 ein Lot auf die 
Kräfte P, jo wird AB ſtets gleich dem Arm a und man hat nach Satz 1: 

M = P(a - OA) -P. OAS P. a. 

Beiſpiel 7. Das Kräftepaar in Bild 57 Taf. II hat P = 250 kg und a = 6 cm. 

Welchen Arm muß ein gleichſtarkes Kräftepaar erhalten, deſſen Kräfte 300 kg groß ſind? 
250. 6 


Aufl. Es muß fein 300. Xx = 250.6, ſomit x. = -p 5 em. 


J. S 16. Analytiſche Gleichgewichtsbedingungen. 
Satz 1. 

Ein ebenes Kräfteſyſtem ift im Gleichgewicht, wenn die algebraiſche Summe 
der Komponenten aller Kräfte nach zwei ganz beliebigen, aber unter ſich ver- 
ſchiedenen Richtungen je gleich Null iſt, und wenn ferner gleichzeitig die alge— 
braiſche Summe der Momente aller Kräfte in Bezug auf einen beliegen Punkt 
der Ebene gleich Null iſt. 

Bezeichnet man die Komponenten der einen Richtung mit H, die der andern mit V, fo 
ergibt fich folgende abgekürzte Regel. 

Bedingung des Gleichgewichts iſt: 

1) 2H = O, 2) TVS 0, 3) M = O, 
wobei jedoch die Richtungen H und weder notwendig ſenkrecht aufeinander ſtehen müſſen, 
noch die Horizontal- und Vertikalrichtung vorzuſtellen haben. 

Die Entwicklung dieſer Bedingungen kann aus den früher abgeleiteten zeichneriſchen 
Merkmalen erfolgen: 

Die Beſtimmung, daß das Kräftepolygon ſchließen ſoll, ergibt die erſten zwei Be⸗ 
dingungen SH = 0 und V= 0; denn die Projektion eines geſchloſſenen Polygons auf 
irgend eine Richtung gibt Null. Sodann bedingt die Forderung, daß das Seilpolygon ſchließe 
den Ausſchluß eines reſultierenden Kräftepaares. Die Wirkungsweiſe eines ſolchen iſt aber 
ein ſtatiſches Moment. In dem obigen Satz, bezw. in der Gleichung SM = 0 ift daher 
gefordert, daß die Summe aller Momente gleich Null ſei, d. h. daß ſich kein reſultierendes 
Moment ergeben darf. 

Mittels dieſer drei Gleichungen werden die meiſten Aufgaben in der Statik gelöſt; die⸗ 
ſelben bilden den Kern aller Berechnungen. 

Beiſpiele bei Kap. IV. und Kap. VI. § 7, ſowie in dem folgenden Paragraphen. 
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B. Anwendung der Gleichgewichtsbedingungen. 
I. $ 17. Zuſammenſetzung zweier paralleler Kräfte. 


Die graphiſche Behandlung iſt ſchon in I. § 11 gezeigt. 
Im folgenden ſeien mittels der Gleichungen 
1) XH = 0, 2) 5V = o, 3) SM = O, 
die Aufgaben gelöft. 

Gegeben: Zwei gleichgerichtete parallele Kräfte (f. Bild 66 Taf. II). 

Geſucht: Die Reſultante derſelben. 

Aufl. Zu beſtimmen ſind hier drei Größen; nämlich die Lage, Größe und Richtung 
von R. Zur Verfügung ſtehen die drei Gleichungen, die Aufgabe iſt daher eine beſtimmte. 

Die Kräfte mögen eine beliebige Richtung haben, wir bezeichnen dieſe Richtung als 
„V.-Richtung und eine zu derſelben ſchiefe als „H“-Richtung; dann ergibt A und B nur 
„V.-Komponenten, keine „H“ -Komponenten, weil V zu A und B, d. h. alfo zur Kraftrichtung 
parallel iſt. 

Iſt R die Reſultante von A und B, fo muß deren Gegenreſultante GR mit A und B 
ein Gleichgewichtsſyſtem bilden. 

GR iſt nach Lage, Richtung und Größe unbekannt. Wir nehmen dieſe drei Beſtimmungs⸗ 
größen ganz beliebig an und zerlegen hierauf GR in feine V-Komponente V, und in feine 
H⸗Komponente H,; alsdann muß auch A, B, V. und H, ein Gleichgewichtsſyſtem fein. Es 
muß alfo fein XH = 0 = H,, alfo H, = 0. 

Damit ift ſchon gezeigt, daß GR keine H-Romponente haben fann, ſondern daß es 

A und B fein muß (vgl. Bild 67). 

Die zweite Gleichgewichtsbedingung IV = 0 = AB GR gibt GR = — (AB) 
und zeigt, daß der Richtungsſinn von G R ebenfalls unrichtig war. Die beiden Gleichungen 
H= und ZV = o haben GR nach Richtung und Größe genau beſtimmt, fo daß die 
Annahmen von Bild 66 nach Bild 68 Taf. II richtig zu ſtellen ſind, und es wird nun die 
dritte Gleichung M = 0 über die Lage von GR zu entſcheiden haben: IM = 0 gibt für 
den ganz beliebigen Drehpunkt O die Gleichung SM = 0 = GR. T B. b — A. a und 
hieraus GR. r = B. b ＋ A. a. Nun hat man aber oben gefunden GR = A +B, alfo 
wird auch (A -+ B)r = A. a ＋ B. b, oder A. 1 B. Tr = A. a ＋E B. b. 

In dieſer Gleichung find die Werte A und B links mit dem kleineren Wert er und rechts 
mit den größeren Werten a und b multipliziert, woraus ſich ſchon ergibt, daß unſere Annahme 
bezüglich der Lage von 6 R auf Unmöglichkeiten führt. Das Gleiche zeigt ſich, wenn man 
die Gleichung in folgende Form bringt: 

A. r — A. a = B. b — B. r oder A (r — a) = (Gb r). 

Aus dem Bild 68 Taf. II iſt zu erſehen, daß ( — a) negativ und (b — r) poſitiv wird, 
es müßte alſo die negative linke Seite der Gleichung gleich der poſitiven rechten werden, womit 
die Unrichtigkeit des Bildes 68 abermals nachgewieſen iſt. 

Nimmt man nun an, GR habe die in Bild 69 bezeichnete Lage, ſo wird 

SM = 0 = GR. T — A. a — B. b oder GR. T = A. a E B. b. 


15 


Nun ift aber GR = A + B, alfo (A + B)r = A. a ＋ B. b und A. -B. T A. a ＋ B. b, 
was abermals unmöglich ift, weil r ſowohl größer als a, alfo auch größer als b ift. Es 
liegt alfo GR weder rechts noch links von A und B, und muß ſomit zwiſchen A und B liegen. 
Es wird nun in Bild 70 M = 0 = GR. T A. a — B. b oder GR.r A. a B. b, 
aber GR = A + B, alſo A. a + B. b = A. r ＋ B.r oder A. a — A. 1 B. 1 — B. b, 
d. h. K (a — r) = BGU b). 

Es ift aber a—r = x und r—b = 1 — x, alfo A.x = B (I— x), d. h. x: N) = B: A, 
oder da allgemeiner m:n = x:(1— x) geſetzt werden fann, fo ift auch m:n = B: A und 
man erhält den Satz 1: 

Die Reſultante zweier paralleler gleichgerichteter Kräfte iſt gleichgerichtet 
mit dieſen Kräften und gleich der Summe derſelben. Sie liegt zwiſchen beiden 
Kräften und teilt jede Verbindungslinie zwiſchen ihnen im umgekehrten Verhältnis 
der Kräfte. 

Die Gleichgewichtsbedingungen haben trotz den denkbar unrichtigſten Annahmen die Ver⸗ 
hältniſſe richtig geſtellt und noch obigen Satz ergeben, welcher ſich auch aus den geometriſchen 
Verhältniſſen der Figuren zu J. § 11 hätte ableiten laffen, hier aber aus Grundſätzen der 
Mechanik hergeleitet wurde. 

Die Herleitung des gefundenen Satzes wird weit einfacher, wenn von Anfang an rich⸗ 
tigere Annahmen gemacht werden, wie in Bild 71 Taf. II geſchehen iſt. 

Es wird dann TV = 0 = A+ B—GR, GR = A +B. 

Verwendet man für die Momentengleichung einen auf GR liegenden Drehpunkt, fo wird 
3M=0=—A.x+B(I—x)+GR.0, alfo Ax = BG - x3), hieraus x: -N = B: A. 

Auf ganz gleiche Weiſe erhält man Satz 2: 

Die Reſultante von zwei entgegengeſetzt gerichteten, parallelen, verſchieden 
großen Kräfte iſt gleich der Differenz der Kräfte und liegt außerhalb derſelben 
und zwar auf der Seite der größeren Kraft, ſie iſt mit dieſer gleichgerichtet und teilt 
jede Verbindungslinie zwiſchen den Kräften im umgekehrten Verhältnis derſelben. 

Alfo (in Bild 72) R = B— A und LN. MN = B: A. 

Die Richtigkeit ergibt ſich folgendermaßen: 

1) SH = 0 zeigt, daß R A und B fein muß. 
2) SV = 0 gibt B—A GR = 0, alfo — GR = B— 4, d. h. R= B A. 
3) SM = 0 gibt, wenn zur Vereinfachung der Drehpunkt auf R gelegt wird: 

XM = 0 = A. a— B. b— GR. 0 oder A. a = B. b, 

hieraus a: b = B: A, alfo auch LN: MN B: A. 

Für Bild 73 würde R = A — B. 

Beiſpiel 8 (zu Satz 1). In Bild 70 fei gegeben A = 1600 kg, B = 700 kg und 
mn = 1,15 m. Wie groß ift die Reſultierende aus den Kräften A und B und in welche 
Teile zerlegt ſie die 1,15 m lange Verbindungslinie? 

Aufl. Die Reſultierende R= A + B = 1600 + 700 = 2300 kg ift parallel und 
gleichgerichtet mit den gegebenen Kräften und liegt zwiſchen denſelben. Ihre Lage beſtimmt 
fih folgendermaßen: aus m:n = B: A wird (m + n):n = (B -+ A):A alfo 115:n = 


5. 0 
2300 : 1600 und hieraus n = 2350 = 0,80 m ferner ebenſo m: (n m) = B: (A + B) 
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d. h. m:1,15 = 700:2300 und hieraus m = an = 0,35 m. Probe mn = 0,80 
+0,35 = 1,15 m. 
Beiſpiel 9 (zu Satz 2). In Bild 72 fei LM = 65 em, Kraft A = 550 kg und 
B = 950 kg. Wie groß ift die Reſultierende beider Kräfte und welche Lage hat dieſelbe? 
Aufl. Die Reſultierende R = 950 — 550 = 400 kg ift mit der Kraft B gleichgerichtet 
und parallel, ſie liegt außerhalb beider Kräfte und zwar auf der Seite von B. Ihre Lage 
beſtimmt fih aus LN: MN = B: A. Nach der Proportionenlehre it (LN — MN): MN 


65. 550 
= (B—A):A d. h. 65: MN = 400: 550, ſomit MN = > — 89,4 cm, ferner ebenſo 
15 65. 950 
LN: (LIN — MN)=B:(B— A) oder LN: 65 = 950: 400 alfo LN = 460 ~ 154,4 cm. 


Probe LN — MN = 154,4 — 89,4 = 65,0 cm = LM. 


J. S 18. Anwendung der Gleichgewichtsbedingungen. 
Zerlegung einer Kraft in jwei parallele Komponenten. 


Das in 1.8 12 graphiſch durchgeführte Verfahren ift im folgenden mittels der Gleichungen 
1) SH = 0 2) 3V = 0 3) SM = oO 

behandelt. 

Gegeben: Eine Kraft R, ſowie zwei zu ihr parallele Richtungen. 

Geſucht: Die Komponenten A und B von R nach dieſen Richtungen (ſ. Bild 74 u. 75 
Taf. II). 

Wir bezeichnen auch wieder die Richtung von R als „V“-Richtung, eine zu ihre ſchiefe 
als „H“ Richtung. 

H -Komponenten treten keine auf. Es bleiben alfo übrig die zwei Gleichungen 


ZV = 0 und ZM = 0. 
Wir nehmen zunächſt an: 
I. Fall. 


R liege zwiſchen A und B, dann müſſen A und B gleichgerichtet mit R fein. Die 
Gegenkräfte A, und B, von A und B halten mit R das Gleichgewicht, alfo muß in Bild 76 
Taf. II ſein 1) VS 0 = R — A — Bi. 

ZM = gibt für Drehpunkt 0... 2) JM = 0 = A. a — R. 1 ＋ Bi. b. 

Dieſe Gleichungen enthalten je zwei Unbekannte A, und Bi. Zwei Gleichungen find aber 
vorhanden, die Löſung ift alfo möglich, doch vereinfacht fih dieſelbe bei folgendem Verfahren: 

Man wendet die Momentengleichung an und legt den Drehpunkt auf die Richtung B.; 


dann wird nach Bild 77 TM = 0 = Al RG - Y, hieraus 1) A, = n T= 
Nun wendet man dieſe Gleichung nochmals an für einen auf der Richtung von A, 
liegenden Drehpunkt, dann wird M = 0 = — Bi. I＋ R. x und hieraus 2) B, =R 85 


* ＋ l ý 
ſchließlich wendet man zur Probe an V = 0 = R — 41 — B, alfo R = A, + B, 
(wenn man die Werte von A, und B, einſetzt, fo wird auch R = wen +R EN 
die Probe ſtimmt ſomit.) } l 


Die Kraft R liefert die beiden Komponenten A — R und B = RŽ, alfo 


A:B In ==]: Ẹ | d. h. A:B = G- :x. 
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Hieraus erhält man den Satz 1: 


Die Komponenten von R nach zwei zu R parallelen Richtungen, zwiſchen 
welchen R liegt, find gleichgerichtet mit R; fie verhalten ſich umgekehrt wie ihre 
Abſtände von R und ihre Summe iſt gleich R. 

II. Fall. 

Ebenſo erhält man Satz 2: 

Die Komponenten von R nach zwei zu R parallelen Richtungen, außerhalb 
deren R liegt, find verſchieden gerichtet. Die näher liegende Komponente hat 
die Richtung von R und iſt die größere; die entfernter liegende wirkt entgegen— 
geſetzt wie R. Beide Komponenten verhalten ſich umgekehrt, wie ihre Abſtände 
von R und ihre Differenz iſt gleich R. 

Beweis. In Bild 78 halten R und die Gegenkräfte A, und B, fih das Gleichgewicht 
alfo ift SV = o = A, — Bi +R und hieraus 1) B. — A1 = R = B — A, ferner wird 
für einen auf R gelegenen Drehpunkt SM = o = R.o ＋ Bi. b — A. a, oder BI. b = A,.a, 
hieraus 2) Bi: A, = a:b = B: A. 


Für einen Drehpunkt auf A wird R. a = B(a—b), alfo 3a) B = RZ b 
Für einen Drehpunkt auf B wird R. b = A (a — b), d. h. 3 b) A = u b 
Zur Probe kann man wieder die oben gefundene Gleichung 1), wonach B — A = R 
b b 4 — b 
iſt, anwenden, d. h. E = R 5 


Das im Satz 1 und 2 ausgeſprochene Geſetz heißt das Hebelgeſetz. 

Die Berechnungen in dieſem Paragraphen haben ſich gegenüber dem vorigen Paragraphen 
vereinfacht, weil von Anfang an ſchon richtige Annahmen gemacht wurden. Wäre dies nicht 
der Fall geweſen, ſo hätten die Gleichungen die Richtigſtellung wieder ſelbſt beſorgt. 

Beiſpiel 10 (zu Satz 1). In Bild 77 Taf. II fei gegeben R = 1800 kg, ſowie 
x = 37 em und 1—x = 53 cm. Die Komponenten von R nach den zu R parallelen Nih- 
tungen A und B ſind zu beſtimmen. 

Auflöſung. Die Komponenten ſind gleichgerichtet mit der gegebenen Kraft R und finden 
fich folgendermaßen: A: B = 53:37, ſomit nach Proportionenlehre A : (A -+ B) = 53: (53 + 37). 

Die Summe der Komponenten A -+ B ift aber gleich R, alfo wird A: 1800 = 53:90 

1800 . 53 


A = — g = 1060 kg, 
ferner ebenſo (A+B):B = (53 + 37):37 oder 1800:B = 90:37, 
hieraus B = A = 740 kg. 

Probe A +B = 1060 ＋ 740 = 1800 = R. 


Beiſpiel 11 (zu Satz 2). In Bild 78 Taf. II fei gegeben R = 810 kg, ſowie 
a = 20cm und b = 5 cm. Die Komponenten von R nach den zu R parallelen Richtungen 
A und B find zu beſtimmen. 

Auflöſung. Die Komponenten A und B find verſchieden gerichtet. Die Komponente B 
muß die Richtung von R erhalten und iſt die größere. Die Komponente A wirkt entgegen⸗ 
geſetzt der Richtung von R und iſt die kleinere. 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 3 


Be 
Die Größe der Komponenten findet ſich aus der Proportion B: 4 = 20:5 und nach 
der Proportionenlehre (B — A): A = (20 — 5): 5. 
Da nun die Differenz der Komponente B — A = R ift, fo wird 810: A = 15:5 
810.5 


= — — = 9270 kg, 
15 
ferner ebenſo (B — A): B = (20 — 5) : 20 oder 810: B = 15:20. 
OD 6 
15 
Probe B — A = 1080 — 270 = 810 = R. 


Sind, wie in den zwei letzten Beiſpielen, die ſenkrechten Abſtände der Kraftrichtungen 
bekannt, ſo erhält man die Gleichungen zur Beſtimmung der Größe der Komponenten raſcher 
durch Anſetzung einer Momentengleichung. Wählt man z. B. in der letzten Aufgabe als Dreh⸗ 


punkt einen Punkt auf B, ſo wird unmittelbar erhalten 


810.5 z 
A. (20 — 5) = 810.5, alſo A = BE 270 kg u. ſ. w. 


J. S 19. Anwendung der Gleichgewichtsbedingungen. 


Zufammenſeßung und Zerlegung mehrerer paralleler Kräfte. 
1. Analytiſch, d. h. durch Rechnung. 
I. Fall. 

Gegeben: Die parallelen Kräfte P. Geſucht: Deren Reſultante. 

Aufl. Die Richtung der P heiße wieder „V“-Richtung, eine zur ihr ſchiefe Richtung 
fei die „H“⸗Richtung (f. Bild 79 Taf. II). 

Die Gegenreſultante GR des Syſtems habe die „H“-Komponente „Hr“ und die „V“-Kom⸗ 
ponente „V.“; alsdann iſt 

1) TH = o = H, d. h. es exiſtiert keine H-Romponente, GR muß alfo parallel J fein. 

2) XV = o = P, + Pa — P; + Pa + Ps + V, oder 

V, = PS (P, + P. ＋ P. ＋ PY) = 3P. 

In unſerem Fall ergibt fih V, negativ; die in Bild 79 Taf. IL getroffene Annahme ift 
daher unrichtig, es muß V. nach oben wirken. 

6 R iſt jetzt nach Größe und Richtung beſtimmt, nur ſeine Lage iſt noch nicht bekannt, 
zu deren Beſtimmung dient wieder die Momentengleichung: 

Man nehme einen beliebigen Drehpunkt O an, dann ift 


ZM = 0 = — PI. pi — Pa po ＋ Ps ps — Pi pa — Ps Ps + V. v 
— PI PI + P2 Pe — Ps ps + Pa pa + Ps ps N P. p 
. ˙ TEEN 


und damit iſt auch die Lage von V, beſtimmt und unſere Aufgabe gelöft. 
Die Gleichungen haben alle unrichtigen Annahmen richtig geſtellt. 
Beiſpiel 12. In Bild 79 Taf. II ſeien die Zahlenwerte dieſelben wie bei dem Bei⸗ 
ſpiel 6 zu I. § 15 Satz 1. 
Die Reſultierende der Kräfte iſt zu beſtimmen. 
Auflöſung. Die Größe der Reſultierenden ergibt ſich aus 
P, + Pa — Ps + Ps ＋ PS = 20 + 15 — 82 ＋ 14 ＋ 80 = +47 kg. 
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Die Reſultierende hat die Richtung der poſitiv gerichteten Kräfte. Sie ift parallel den 
gegebenen Kräften und ihre Lage beſtimmt ſich aus 
_.3P.p — 389 
r — 8,3 em. 
Das negative Vorzeichen gibt an, daß » vom Drehpunkt nach links anzutragen ift, weil 
das Moment der Reſultierenden negativ werden muß. 


Als weitere Beiſpiele ſiehe die Anwendungen auf Schwerpunktsbeſtimmungen in I. $ 21. 


II. Fall. 
Gegeben: Die parallelen Kräfte P. Geſucht: Deren Komponenten nach den Richtungen 
A und B, welche zu P parallel find. 
Die Auflöſung wird wieder am einfachſten durch zweimalige Anwendung der Gleichung 
XM = o und Verlegung des Drehpunktes einmal auf A, das anderemal auf B (f. Bild 80 Taf. II). 
Drehpunkt auf B gibt 
IM = 0o = A.l —- P; (l — xı) — Pa (l — x2) + Ps (L — x) — P, (l — 314) 


alſo ij A= ATUTON TW a — Z, 
Ebenſo wird mit Drehpunkt auf A 
ZM = o = —B.1+Pıx ＋ Po X2 — Ps x3 + Pi X4 
Pi xi ＋ Pa x2 — Ps X3 ＋ Pix. SPX 
2% T a Dt 
Zur Probe verwende man IV = o = P, + Pe — Ps + P. — A — B, 
oder A + B = P, + Pa — P; + P, = JP. 


Aus Gleichung 1) und 2) ſieht man, daß A und B die Summe der Wirkungen der 
einzelnen Kräfte P nach den Richtungen A und B find; denn man könnte an Stelle der ſoeben 
gefundenen Gleichung J) W 

(la) — 2 RAS.) | nen Pa Me Min Pa E=) * AN. 


Auf der rechten Steite iden aber die e Komponenten der Kräfte P nach der 
Richtung A; ebenſo liefert Gleichung 2) 
— Pi Xi Ps Xo Pg X3 P. X. 
e i 1 


woraus die Richtigkeit des Geſagten erſichtlich iſt. (Beiſpiele ſiehe bei II. § 10.) 


2. Graphiſch, d. h. durch Zeichnung. 

Alle Kräfte ſeien der Einfachheit halber gleichgerichtet. Der erſte der vorſtehenden Fälle 
ift ſchon in I. § 11 gelöſt, wobei fih in Bild 50 die Größe und Richtung der Reſultierenden 
ergab; in Bild 49 ift der Schnitt C der beiden äußerſten Seiten 8, und S, des Seilpolygons 
ein Punkt der Lage der Reſultierenden. 

Im zweiten Fall find die Komponenten von R nach A und B zu finden. Dieſe Aufgabe 
ift in I. § 12 gelöſt. Als den daſelbſt genannten beliebigen Punkt auf R wählen wir C, jo 
daß S, und S, die beliebigen Strahlen werden können, welche die Richtung A und B ſchneiden. 
Es iſt alsdann nur mit der Schlußlinie DE (Bild 81) des Seilpolygons eine Parallele in 
Bild 82 durch O zu ziehen, wodurch R = T in die Komponenten A und B geteilt wird. 
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Die Komponente A liegt zwiſchen Seite ED und S, in Bild 81, ſie wird deshalb auch in 
Bild 82 durch die Parallelen zu dieſen Seiten eingeſchloſſen, ebenſo die Komponente B durch 
die Parallelen zu D E und Sa. 


J. $ 20. Anwendung der Gleichgewichtsbedingungen. 
Berechnung beliebig gerichteter Komponenten einer Kraft. 

Die Aufgabe ift in I. $ 8 dadurch gelöſt, daß auf das Kräfteparallelogramm trigono⸗ 
metriſche Formeln angewendet wurden. l 

Im Sinne der Mechanik geſchieht die Löſung mittels der Gleichung SM = ý; weil 
die Komponenten G und P mit der Gegenreſultierenden ein Gleichgewichtsſyſtem bilden 
(ſ. Bild 83 Taf. IN). Bu 

Zur Vereinfachung der Rechnung legt man zuerſt den Drehpunkt auf die Richtung der 
Komponente P, alsdann werden die Hebelarme r = a.sina und g = a. sin (a + P) und 
es wird nun IM = o = G. a sin (e + b)+ P. o - GR. a. sin q 

: GR. a. sin- xũgm-y R. sin a 
G= A n E FY am F e 
x ; R. sin g 

Ebenſo erhält man mit G als Drehpunkt P = n TA 
tate, wie in I. § 8. 

Dieſe Berechnungsweiſe ift in der Praxis üblicher, als diejenige in I. § 8. Man ver- 
einfacht fih die Berechnung meiſtens noch dadurch, daß die Hebelarme r und g nicht trigono- 
metriſch beſtimmt, ſondern unmittelbar aus der Figur abgemeſſen werden, was in der Regel 
mit genügender Genauigkeit geſchehen kann. Zur Verwendung kommt dann folgende Form 
obiger Gleichungen 


SM = 0 = G. g＋ P. o- GR. r oder G = Tr 2c. 


alſo dieſelben Reſul⸗ 


J. § 21. Schwerpunktsbeſtimmungen. 


In der Phyſik iſt gezeigt worden, daß man ſich das Gewicht eines Gegenſtandes (Linie, 
Fläche oder Körper) in deſſen „Schwerpunkt“ (Maſſenmittelpunkt) vereinigt denken kann. 
Die Beſtimmung eines Schwerpunktes kommt ſomit auf die Beſtimmung der Reſultierenden der 
Gewichte der einzelnen Teile des Gegenſtandes hinaus, welche zeichneriſch nach I. § 11 oder 
rechneriſch nach I. § 19 Fall 1 geſchehen kann. 

Man geht bei der Berechnung davon aus, daß die Summe der ſtatiſchen Momente 
der Gewichte der einzelnen Teile gleich dem ſtatiſchen Moment des Gewichtes des 
ganzen Gegenſtandes in Bezug auf dieſelbe Drehachſe iſt. Iſt der geſuchte Abſtand des Schwer 
punktes von der angenommenen Drehachſe oder dem angenommenen Drehpunkt x, und bezeichnet 
man mit g: ge gs... die einzelnen Gewichte, mit xi Xə Xs... deren Kraftarme in Bezug auf die 


Drehſtelle, fo hat man G = gi + g: + 8s P.. . = Dg, ferner G.X, = gı. Xi ＋ gz. X 
z z Sg x SEX 

＋ gs . X +....= S gx, alſo X = . = - 
i = | G Sg 


Hieraus ergibt ſich, daß die Summe der ſtatiſchen Momente der Gewichte der 
einzelnen Teile in Bezug auf den Schwerpunkt gleich Null ſein muß. 
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Hat ein ebenes Gebilde eine Symmetralachſe, d. h. eine Linie, welche ihn in zwei 
vollkommen gleiche Hälften teilt, ſo muß der Schwerpunkt auf dieſer Linie liegen; es genügt 
alsdann für die, die einzelnen Teile angreifenden Kräfte nur eine Richtung anzunehmen, welche 
jedoch dieſe Achſe ſchneiden muß. Der Schnittpunkt der Reſultierenden dieſer Kräfte mit der 
Symmetralachſe iſt der Schwerpunkt. 

Iſt keine Symmetralachſe vorhanden, ſo muß je die Reſultierende für zwei verſchiedene 
Kraftrichtungen beſtimmt werden; der Schnittpunkt beider Reſultierenden iſt der Schwerpunkt. 

Zur Beſtimmung des Schwerpunktes eines Körpers ſind drei Schwerebenen zu ermitteln, 
deren Schnittpunkt der Schwerpunkt iſt. Hat der Körper eine Symmetralebene, ſo liegt der 
Schwerpunkt jedenfalls in dieſer, die Berechnung hat ſich alsdann, ähnlich wie bei ebenen Ge⸗ 
bilden, auf zwei Richtungen zu beſchränken. 

Nach dem vorſtehenden hat man ſich im einen wie im andern Fall den Gegenſtand in 
Teile zerlegt zu denken, deren Schwerpunkte bekannt ſind. In dieſen Schwerpunkten greifen 
Kräfte an, welche gleich dem Gewicht dieſer Teile ſind. 

Dieſe Gewichte ſind den Größen der einzelnen Teile proportional, wenn alle Teile das 
gleiche ſpezifiſche Gewicht haben; man kann daher in dieſem Fall die Größen jener Teile ſelbſt 
als angreifende Kräfte behandeln. Handelt es ſich nur um Flächen oder Linien, ſo treten an 
Stelle der Gewichte g die Flächenteile k oder die Linienſtücke 1. 

Im folgenden ſind die Lagen der Schwerpunkte verſchiedener Linien, Flächen und 
Körper angegeben: 

A) Linien. 
1. Der Schwerpunkt einer geraden Strecke liegt in deren Mitte. 
Der Schwerpunkt S eines Kreisbogens von der Länge b, der Sehne s und dem Halb- 


1 


meſſer r ift vom Kreismittelpunkt O entfernt um OS = —. 


3. Der Schwerpunkt eines Halbkreisumfanges berechnet ſich nach Nr. 2 folgendermaßen: 
LE a rar = ar = 0,637r oder annähernd 
b mr T 


OS = łr. 


5s = 2r D = ar oio O8 = 


B) Ebene Flächen. 
4. Der Schwerpunkt einer Dreiecksfläche liegt auf dem Schnittpunkt der ſeitenhalbierenden 
Ecktransverſalen. Dieſer Punkt teilt von den Transverſalen ein Drittel ihrer Länge ab. 

.Der Schwerpunkt einer Parallelogrammfläche liegt auf dem Diagonalenſchnitt. 

6. Der Schwerpunkt einer Paralleltrapezfläche liegt auf der Ver⸗ 
bindungslinie der Mittelpunkte der parallelen Seiten a und b und 
findet fich, indem man a nach einer Seite um b, jowie b nach der AN” 
entgegengejegten Seite um a verlängert und die fo gefundenen no LI, 


Punkte durch eine gerade Linie verbindet. Der Schnittpunkt dieſer 


Qı 


Geraden mit obengenannter Verbindungslinie ift der Schwerpunkt. Bild 1. 
Iſt h der Abſtand zwiſchen a und b, fo liegt der Schwerpunkt 
a ＋ 2b h 2a - b h 


on a ernt um m = „ und von b entfernt um n - 
n a Tb 3 f a+b 3 


~l 


— 


10. 


11. 


12. 


16. 


17. 


22 


Der Schwerpunkt S eines Kreisausſchnittes mit dem Bogen b, der Sehne s und dem 


2 1.8 
Halbmeſſer r ift vom Kreismittelpunkt O entfernt um 08 = I 


„Der Schwerpunkt einer Halbkreisfläche berechnet ſich nach Nr. 7 folgendermaßen: 


s = 2r und b= r, alfo 08 = — 2 — 37 = 0,4251 


= | 
j 


oder annähernd 0S=: 


Der Schwerpunkt einer Viertelskreisfläche Kere ſich nach Nr. 7 folgendermaßen: 


— r 
s=-ı und b = = 


: ‚_2rs ca Eye 41 V2 
ale Bee US = 5 a W 
r 
Der Schwerpunkt einer Sechſtelkreisfläche berechnet fih nach Nr. 7 folgendermaßen: 
nr 2 ra _ 2 mr _ 2r 
S =r und b = = 08 = ET TaT 
3 


Der Schwerpunkt S eines Parabelſegments von der Sehne 2y und der Pfeilhöhe x 
liegt auf der Parabelachſe vom Scheitel entfernt um 3x. 


Der Schwerpunkt S eines halben Parabelſegments hat (Bezeichnung wie in 11.) die 
Abſziſſe 2x, die Ordinate 3 y. 


C. Körper. 


. Der Schwerpunkt für ein Prisma mit parallelen Endflächen liegt in der Mitte der 


Verbindungslinie der Endflächenſchwerpunkte. 


. Der Schwerpunkt einer Pyramide oder eines Kegels liegt im unteren Viertel der 


Verbindungslinie zwiſchen dem Schwerpunkt der Grundfläche und der Spitze. 


„Der Schwerpunkt eines Kugelabſchnittes von der Höhe h und dem Kugelhalbmeſſer r 


iſt vom Kugelmittelpunkt entfernt um 08 = = S aa . 


Der Schwerpunkt eines Kugelſektors von der Höhe h und dem Kugelhalbmeſſer r ift 

vom Kugelmittelpunkt entfernt um OS = 2 (21 — h). 

Der Schwerpunkt einer Halbkugel berechnet fih nach Nr. 15 folgendermaßen: h = r, 
3 @r— rn) 3 


it = — — cl — . 
. 0 4 3r— x g 


ferner ebenſo nach Nr. 16 QS = $ Er — r) = er. 


Anm. Beliebig krummflächig begrenzte Körper teile man durch parallele Ebenen 


in ſo dünne Scheiben, daß man die einzelnen Teile als Prismen behandeln kann. Beliebig 


ebenflächig begrenzte Körper teile man in dreiſeitige Pyramiden, deren Schwerpunkt nach 
Nr. 14 bekannt iſt. 
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In manchen Fällen kann man auch die Guldiniſche Regel zur Beſtimmung von Schwer: 
punkten verwenden. 


Anwendungen. 
Beiſpiel 13. Beſtimmung des Schwerpunktes für einen Kreisring-Abſchnitt. 

Eine Pilaſterſäule, deren Querſchnitt nach dem unteren Bild geſtaltet iſt, mußte belaſtet 
werden. Zu dieſem Zweck war der Schwerpunkt der Querſchnittsfläche zu beſtimmen (vgl. II. 
$ 15 u. VI. § 2. 

Aufl. Zunächſt ift für den Kreisring im Mittelpunkt C die Differenz F — f, der großen 
Kreisfläche F und der kleinen Kreisfläche t. als poſitive 
Kraft anzubringen. Aus dem Kreisring denkt man ſich 
ſodann den Kreisausſchnitt ABCD = fz weggenommen, 
d. h. es wird deſſen Flächengröße fe in ſeinem Schwerpunkt 
als negative Kraft angebracht. Damit iſt aber zu viel 


u. 


-f1 --- 


---- F 
— * 


weggenommen und zwar erſtens das Dreieck BCD = fs, Is 
denn deſſen in dem Kreisring liegende Teile ſollen nicht Er 


abgezogen werden, und der in der inneren Kreisfläche liegende 
Dreiecksteil umſchließt eine Fläche, welche in der Größe fı 
enthalten ift und alfo ſchon abgezogen wurde; es muß daher die Dreiecksfläche fy wieder 
hinzugefügt, d. h. es muß fs in dem Dreiecksſchwerpunkt als poſitive Kraft angebracht 
werden, und aus demſelben Grunde muß im Schwerpunkt des Kreisabſchnittes EFG deffen 
Flächengröße f. als poſitive Kraft angebracht werden. 

Der Kreisringabſchnitt wird alfo angeſehen als (F — fi) — foe + fs + f.. Die ge 
nannten vier Kräfte werden nach J. § 11 mittelſt Kräfte und Seilpolygons, vgl. neben- 
ſtehendes Bild oder nach J. § 19 Fall I rechneriſch zu einer Reſultierenden zuſammengeſetzt 
(— . —.— in dem Bild), deren Schnitt mit der Symmetralachſe des Kreisſtückes den geſuchten 
Schwerpunkt gibt. 

Iſt im betrachteten Beiſpiel R = 35 cm, r = 16 cm und im Kreisſchnitt EFG die 
Pfeilhöhe 5 em groß, jo mißt nach dem Bild BAD = 87,0, BD = 66,5 und FG = 23,0 cm, 
alfo wird F = 3,5 = 38,47 ddm, fi = *. 1,62 = 8,04 ddm, fe = . R. BAD 
= 1.35.87 = 15,22 qdm, fè = 4BD (r— 05) = . 6,65 . 1,1 = 3,66 adm 
und, den flachen Kreisſchnitt EFG als Parabelabſchnitt berechnet, fa = 3 Sehne mal Pfeil- 
höhe = 32,3. 0,5 = 0,77 ꝗqdm, ſomit R = 38,47 — 8,04 — 15,22 + 3,66 + 0,77 qdm 
= 19,64 qdm. 

Schreibt man die Drehungsmomenten⸗Gleichung für den Punkt C an, fo wird der ge- 
ſuchte Abſtand x, des Schwerpunktes von C gefunden aus 


2 = 3 2 3,5.6,65 
R -Xo = fs- as + fi- 4 — fe 42 8,66. 3. L1 + 0,77 (L1 + 0,39) — 1522-5 — 87 
23,42 
= 3,66-0,73 + 0,77 . 1,3 — 15,22.1,78 = 23,42, alſo x, = — 19.64 = — 19 


Das Minuszeichen gibt an, daß der Schwerpunkt in vorſtehendem Bild links von C liegt, 
da die nach rechts liegenden Abſtände à der Schwerpunkte der Teilflächen in obige Rechnung 
poſitiv eingeſetzt worden ſind. 
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Die Wahl des Drehpunktes für die Momentengleichung iſt „beliebig“; dadurch daß man 
Punkt C wählte, iſt eine Multiplikation erſpart worden, 
da die Kraft F—fı = 30,43 adm durch dieſen Dreh- 
punkt geht. 
Beiſpiel 14. Beſtimmung der Schwerpunkts— 
Vertikalen für eine gegliederte Stützmauer. 

In VI. § 8 ift geſagt, daß die Profile hinterſchnit⸗ 
tener Mauern ſo beſchaffen ſein müſſen, daß ſie auch ohne 
Erdhinterfüllung ſtandfähig ſind; dies iſt der Fall, wenn 
ihre Schwerpunktvertikale die Fugen noch in genügendem 
Abſtand von deren hinteren Kante trifft. 

Eine diesbezügliche Unterſuchung möge für obige 
Mauer, welcher zur Wiedergewinnung des durch den 
vorderen Anlauf verloren gehenden Platzes Bogenſtellungen 
vorgeſetzt ſind, durchgeführt werden. 

Gewichtsberechnungen. Betongewicht nach II. 
§ 5 Tab. I 2,2 t/cbm. — Berechnung des Bogenzwickels 
dadurch vereinfacht, daß anſtatt des Stichbogens ein 
Parabelbogen angenommen wird, deſſen Segmentfläche 


— — Ü———— 


om 


- 350 =- = — = = ~= ~- 
— . L = 4408 


Bild 3. = 3 Pfeilhöhe mal Sehne ift. 

Über dem Bogen Sr = 94. 1 7 5 2 (6,387 t 
Bogenzwickel & = (5,7. 1,1 — 4. 5,0. 1,1) 1,27. 2,2 = 78t 
Oberer Pfeilerteil gs = 3,00. J. (1,27 + 0,51). 0,7. 2,2 4,11 t 
Oberer Mauerteil g. = 1,50. 1. (0,6 + 0,9). 5,7. 2,2 14,10 t 
Mittlerer Mauerteil gs = 3,00. 3. (1,49 + 0,90). 5,7. 2,2 — 45,00 t 
Mittlerer Mauerteil ga = 1,00. 3. (1,49 1,50). 5,7 . 2,2 = 18,78 t 
Unterer Mauerteil 9 = 1,45. 2. (1,04 + 1,42). 5,7. 2,2 = 22,40 t 
Mittlerer Pfeilerteil gs = 1,00. . (0,51 + 0,25). 0,7. 2,2 0,59 t. 
Unterer Pfeilerteil g = 1,00. 3. 0,25. 0,7. 2,2 = 019t 

118,80 t. 


a) Zeichneriſche Löſung. 
Auf Fuge II laſten gı bis gs. Dieſe Kräfte find nach I. § 11 geordnet im Kräfte- 
polygon zuſammengeſetzt worden, das zugehörige Seilpolygon gibt nach J. § 11 die Lage der 
Reſultierenden Re, welche die Fuge II in 70 em Abſtand von der hinteren Kante ſchneidet. 
Auf Fuge III laſten Re, ge, gs, für welche in gleicher Weiſe die Reſultierende Rs 
beſtimmt wird, welche die Fuge III in 49 em Abſtand von der hinteren Kante ſchneidet. 
Auf der Fundamentſohle IV ruhen Re, gı, g, deren Reſultierende R. hat noch 22 cm 
Abſtand von der hinteren Kante. 
b) Rechneriſche Löſung. 
Die Reſultierenden können auch nach I. § 19 Fall I rechneriſch beſtimmt werden. 
Re = g, + g +8 -H g+ gs 76,84 t 
Rs = Ret g. ＋ g = 96,21 t 
R. = Rs ＋ g: ＋ g = 118,80 t. 
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Den „beliebigen“ Drehpunkt für die zur Ermittlung der Lage der Reſultierenden 
dienenden Drehungsmomenten⸗Gleichung wählt man fo, daß die Rechnung möglichſt vereinfacht 
wird, alſo im vorliegenden Fall z. B. in der Vorderflucht der Bogenſtellungen und nicht auf 
den hinteren Kanten der Fugen II, III und IV, obſchon der Abſtand von dieſen geſucht iſt. 
Die Rechnungsvereinfachung für die gewählte Lage der Drehpunkte beſteht darin, daß die 
Arme der einzelnen Kräfte ſich nicht bei jeder Fuge ändern. 

Es wird für Fuge II, wenn mit x, der Abſtand der Reſultierenden von der vorderen 
Mauerflucht bezeichnet wird und die Kraftarme aus der Figur abgemeſſen, nicht berechnet 


werden: BR. = er L go). 63 ＋ g3. 47 ＋ g.. 165 + g5. 147 
5 9994 
a = = (8 93 2327 6615) == = l; 
alſo X 7081 (859 + 193 + 2327 + 6615) 76,81 130 cm, 


ſomit Abſtand des Stützpunktes von der hinteren Fugenkante 
200 — x; = 200 — 130 = 70 em. 
Ebenſo für Fuge III 
Na. xs = (gi ＋ ge). 63 ＋ g. 47 ＋ g.. 165 ＋ gs. 147 + gs. 19 ＋ g6. 112 oder 
Re. Xx = Ra. 130 +- ga. 19 + ge. 112 


alſo R = SEN (859 + 193 ＋ 2327 + 6615 + 11 + 2108) == = 9521 = 126 cm, 
ſomit Abſtand des Stützpunktes von der hinteren Fugenkante 

175 — x = 175 — 16 = 49 cm. 

Für Fuge IV: 
Ra. Xu = (g te) 68 + g N g. . 165 ＋ gs. 147 ＋ g8. 19 + ge. 112 ＋ g. 9 g. 90 
oder R.. Xx. = Rs. 126 ＋ g. 9 ＋ 87.90 
alſo xi“ = 118 80 (859+193 42327 +6615 +11 +2103 + 2 42016) = 11880 = 119 em, 
ſomit Abſtand des Stützpunktes von der hinteren Fugenkante 
41—x = 141 — 119 = 22cm horizontal. 


Ob diefe Abſtände genügend find, ift in VI. § 8 unterſucht. 

Beiſpiel 15. An einer 30 em dicken Steinplatte, 
deren Lagerflächen quadratiſch waren und 1,00 m in der 
Quadratſeite maßen, iſt die eine Eckkante auf 24 em Breite 
und 24 cm Länge rechtwinklig ausgekröpft und die gegen⸗ 
überliegende Kante nach demſelben Maße abgeſchrägt worden. 

Die Lage des Schwerpunktes dieſes Steines iſt auf 
Millimeter genau anzugeben. 

Aufl. Die Lagerflächen meſſen 100.100 — 24.24 
— 24.12 = 10000 — 576 — 288 — 9136 qcm. Der N 5 
Flächenſchwerpunkt liegt in jedem Lager x, = (10 000. 50 N S 
— 576.88 — 288. 8):9136 — 48,9 em über der Horizon- 
talen Unterkante und ebenſo weit rechts von der linken Seitenkante der obigen Abbildung. 
Der Schwerpunkt des prismatiſchen Körpers liegt in der Mitte der Verbindungslinie der zwei 
Lagerflächenſchwerpunkte. - 
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Kapitel II. 
Feſtigkeitslehre. 
II. S 1. Einfluß der äußeren Kräfte auf einen Börper. Elaſtizitüt. Feſtigkeit. 
Beanſpruchung. 
A. Stellung der Kraft. 
Die Stellung der Kraft wird im folgenden in Beziehung zur Achſe eines Stabes gebracht, 
wobei vorausgeſetzt wird, daß dieſe Achſe eine Gerade ſei und daß auf ihr die Schwerpunkte 


ſämtlicher Stabquerſchnittsflächen liegen. Der Stab muß nicht prismatiſch ſein, d. h. ſeine 
Querſchnittsflächen können an verſchiedenen Stellen auch verſchiedene Größe und Geſtalt haben. 


P 
P 2 > p IMA 2 
Lg top 
Bild 1. Bild 2. Bild 3. Bild 4. Bild 5. 


1. Eine in der Achſe eines Stabes wirkende Kraft P erzeugt einen Zug oder einen Druck 
in dem Stabe. Druck entſteht, wenn P gegen die Befeſtigungsſtelle des Stabes, Zug, 
wenn es von dieſer weg gerichtet ift, Bild 1 und 2. Hat der Stabquerſchnitt F gem, jo wird 


auf 1 gem ein Zug oder Druck von s = t kg ſich ergeben. Man nennt s die „Bean- 


ſpruchung“ des Stabmaterials. Unter Beanſpruchung verſteht man alfo diejenige 
Kraftgröße, welche auf 1 qem der Querſchnittsfläche kommt. 

2. Eine Kraft, welche ſenkrecht auf die Achſe des Stabes wirkt und dieſe Achſe ſchneidet, 
vgl. Bild 3, verurſacht eine Biegung des Stabes, deren Berechnung in II. § 6 zu finden iſt. 

3. Eine Kraft, welche zwar ſenkrecht zur Stabachſe ſteht, aber dieſe ſelbſt nicht trifft, 
alſo windſchief zu ihr iſt, erzeugt eine Verdrehung oder Torſion des Stabes, wenn ſie in 
feſter Verbindung mit ihm ſteht, Bild 4. 

Kräfte, welche eine andere Stellung zur Stabachſe haben, laſſen ſich ſtets in Komponenten 
zerlegen, welche für ſich nur die obengenannten Wirkungen hervorbringen, ſo verurſacht z. B. 
in Bild 5 die Komponente T Drud- und die Komponente N Biegungsbeanſpruchung des ſchief⸗ 
liegenden Stabes. 

Dieſe Wirkungen haben ſämtliche eine gewiſſe Formänderung des Stabes zur Folge. 

1. Bei Zug verlängern ſich die Faſern. 

2. Bei Druck verkürzen ſich die Faſern. 

3. Bei Biegung werden ſie gekrümmt und teils verkürzt, teils verlängert. 
4. Bei Torſion nehmen die Faſern ſpiralförmige Geſtalt an. 


27 


B. Grüße der Kraft. 


Sind Formänderungen, wie oben genannte, nicht zu weit getrieben worden, ſo verſchwinden 
ſie wieder nach Beſeitigung der angreifenden Kraft infolge der Elaſtizität des Körpers. Sind 
die Kraftwirkungen ſo ſtark, daß bleibende Formänderungen eintreten, ſo iſt die Elaſtizitäts⸗ 
grenze überſchritten worden. Der Körper hat dabei nur eine andere Geſtalt angenommen, 
er ift aber vermöge feiner Feſtigkeit ein zuſammenhängendes Ganzes geblieben. Sind ſchließ⸗ 
lich die Kraftwirkungen jo ſtarke, daß der Körper in Teile getrennt wird, jo ift die Brud- 
feſtigkeit des Stabmateriales überſchritten worden. Bei einer veränderlichen, d. h. ab⸗ und 
zunehmenden Belaſtung tritt der Bruch früher ein, als bei gleichbleibender, ſtoßfreier, ruhender 
Belaſtung. In der Regel wird die Bruchfeſtigkeit für letzteren Fall angegeben. 


C. Beanſpruchung und Sicherheitsgrad. 


Aus vorſtehendem ergibt ſich, daß es nicht bloß darauf ankommt, ob die angreifenden 
oder äußeren Kräfte gemäß Kapitel I unter ſich im Gleichgewicht find, ſondern es iſt von 
ebenſo großer Wichtigkeit, daß die widerſtehenden oder inneren Kräfte nur in ſolchem Maße 
beanſprucht werden, als dies das Baumaterial erträgt. Da nun Baukonſtruktionsteile nicht 
bloß nicht brechen, ſondern auch ihre urſprüngliche Geſtalt behalten ſollen, ſo darf man die⸗ 
ſelben keinesfalls ſo ſehr anſtrengen, daß die Elaſtizitätsgrenze erreicht wird. Nun laſſen ſich 
aber die angreifenden Kräfte nie ganz genau beſtimmen, auch iſt gewiſſen Zufälligkeiten in der 
Belaſtung, in der Beſchaffenheit der Materialien, beim Bau und Betrieb, in der Unterhaltung 
der Konſtruktionen u. f. w. Rechnung zu tragen. Man geht daher mit der zuläſſigen Be- 
anſpruchung der Materialien, d. h. mit derjenigen Kraftgröße, die auf 1 gem der 
Querſchnittsfläche kommen darf, auch nicht nahe bis zur Elaſtizitätsgrenze, ſondern bleibt 
ſtets weit unter derſelben, d. h. man gibt der Konſtruktion einen Sicherheitsgrad und zwar 
nennt man diejenige Zahl den „Sicherheitskoeffizienten“, welche angibt, wievielmal 
kleiner die Beanſpruchung des Materials iſt, als deſſen Bruchfeſtigkeit. Würde 
alfo z. B. ein Stab bei 50 000 kg Belaſtung brechen und wird derſelbe nur mit 5000 kg 


belaſtet, fo ift der Sicherheitskoefſizient 5600 = 10, d. h.: diefe Konſtruktion hat 10fache 
Sicherheit gegen Bruch. 

Man gibt die Elaſtizitätsgrenze, die Bruchfeſtigkeit, ſowie die zuläſſige Beanſpruchung 
in kg/qem Stabquerſchnitt an. Da der Atmoſphärendruck nahezu 1 kg/ gem beträgt, bemißt 
man häufig die Elaſtizitätsgrenze, die Bruchfeſtigkeit und die Beanſpruchung auch danach. 
Es bedeutet ſomit dasſelbe, ob es heißt, die Beanſpruchung beträgt 6 kg/qem oder 6 Atmo- 
ſphären = 6 at. 

Beiſpiel 16. Ein freiſtehender 6 m hoher Pfeiler habe quadratiſchen Querſchnitt mit 
je 1,20 m Seitenlänge. Welche Beanſpruchung erleidet die Fundamentfuge durch das Eigen⸗ 
gewicht? 

Aufl. Mauergewicht Q = 12. 12. 60. 2,2 = 19000 kg, wobei 2,2 das ſpezifiſche 
Gewicht des Mauerwerks ift, Fugenfläche F = 120. 120 —= 14400 gem, alfo Druck auf 
Q 19 000 


en” 1,3 kg / qem. 


1 gem Fundamentfugenfläche, d. h. Beanſpruchung s = 
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Beiſpiel 17. Das in voriger Aufgabe genannte Gemäuer habe nach der Tabelle am 
Schluß von II. § 4 eine zuläſſige Beanſpruchung von 6 kg/gem. Welcher Druck P darf daher 
noch auf den Pfeiler wirken, d. h. welche Nutzlaſt darf auf ihn kommen? 

Aufl. Wenn 1 gem mit s = 6 kg belaſtet werden darf, ſo dürfen auf die ganze 
Fugenfläche F kommen F. s = 14400. 6 = 86400 kg. 

Das Pfeilergewicht Q beträgt 19000 kg, ſomit darf noch eine Laft P = 86400 — Q 
— 86 400 — 19000 = 67 400 kg auf den Pfeiler kommen. 

Beiſpiel 18. Der in voriger Aufgabe berechnete Druck P = 67400 kg ſoll mittels 
eines Auflagerquaders auf den Pfeiler übertragen werden. Welche Fugenfläche muß dieſem 
Quader mindeſtens gegeben werden? i 

Aufl. Die notwendige Größe der Fugenfläche des Auflagerquaders ift bedingt durch 
die zuläffige Beanſpruchung des unter dem Quader liegenden Mauerwerkes. Dieſe ift aber 
s = 6 kg/ gem, ſomit werden nötig F = 4 = u = 11233 qem Fugenfläche. 

Beiſpiel 19. Der in Aufgabe 17 berechnete Druck P = 67400 kg ſoll mittels einer 
gußeiſernen Platte auf den Auflagerquader gleichmäßig verteilt werden. Welche Lagerfläche 
muß dieſe Platte erhalten, wenn der Quader aus gewöhnlichem Sandſtein beſteht? 

Aufl. Die notwendige Plattengröße hängt ab von der Feſtigkeit des Quadermateriales. 
Hat man nun einen Sandſtein IV. Qualität (vgl. Tabelle bei II. S 4. X.), fo ift deffen Drud- 
feſtigkeit 200 kg/ gem; da mindeſtens 10 fache Sicherheit gegen Bruch bei Steinen vorhanden 


fein ſoll, jo wird die zuläſſige Beanſpruchung s = w = 20 kg/qem und es muß die 
Platte mindeſtens F = = = nn = 3370 gem Lagerfläche erhalten. 


Beſtände dagegen der Quader aus Granit, welcher nach Tabelle am Schluß von II. 8 4 
mit s = 45 kg/gem beanſprucht werden darf, fo würde eine Lagerfläche F = e 
1500 qem genügen. i ” 

Beiſpiel 20. Ein 17 m hoher Ausſichtsturm hat 3,2 m äußeren Durchmeſſer und im 
Innern vgl. 2 m lichte Weite. Der Turm trägt eine Plattform von 20 qm Bodenfläche. Welche 
Beanſpruchung erleidet die Fundamentfuge, wenn die Turmplattform bei windſtillem Wetter 
mit Menſchen dicht beſetzt iſt? 

Aufl. Die kreisringförmige Fundamentfuge mißt F = x (R? — r?) = 3,14 (160° — 100°) 
= 49000 gem; auf dieſelbe kommen folgende Laſten, wenn y = 2,4 das ſpezifiſche Gewicht 
des Mauerwerks iſt. 


Turmgewicht gı = n(R’—r?).h.y = (1,62 — 1,02) 17,0 . 2,4 = 200 t 
Die Plattform ge wäge (nach Tab. III. bei II. § 5) 400 kg pro qm, 

dann wird g = 20 qm zu 400 kk... = Bt 
Das Gewicht ge des Menſchengedränges kann in dieſem Fall nach II. 

$ 5 angenommen werden zu 200 kg/ am, alfo gs = 20 qm zu 200 kg = 4t 


Endlich kommt noch das Gewicht g, der Treppe dazu. Nimmt man 
eine ſteinerne Wendeltreppe mit 17 em Steigung, 1,2 m Stufen⸗ 
länge und verglichen 30 em Stufenbreite an, ſo wiegt eine Stufe 


1,7. 12. 3. 2,4 = rund 150 kg, ſomit am = 100 Stufen zu 150 kg 
Geſamtlaſt . = 227 t. 


| 

— 
o 
er 


P 227 000 


Die Beanſpruchung der Fundamentfuge ift daher s = F Do ” 4,6 kg/gem. 
Beiſpiel 21. Auf einen Pfeiler ſtützen ſich folgende Gebäudeteile: 

a) 38 cm ſtarke Umfaſſungswand, abzüglich der Fenſteröffnungen . 35 qm 

b) ½ Stein ſtarke Fachwerkswände, abzüglich der Türöffnungen. . 57 „ 

c) Fußböden, gewöhnliche „ „ % „ „ n nn A 

d) Einfaches Ziegeldach, Grundrißſläche 1 EE S 60 „ 


Der Pfeiler fol aus gewöhnlichem Backſteingemäuer 21; an ſtark bergeftellt werden, 
welche Breite muß er haben? 

Aufl. Die Einheitsgewichte find den Tabellen II., III. und IV. bei II. $5 zu entnehmen. 

Man erhält folgende Gewichte: 


Umfaſſungswand ga = 85.670 . aa u 2500 kg 
Fachwerkwand g = Top00 sop w pw BR; 
Fußböden ſamt Nutzlaſt g. = 73 (300 ＋ 200) . . 2 .. 36 500 „ 
Ziegeldach ga = 60. 250 115000 „ 

Geſamtbelaſtung . . 87 500 kg. 


Nach der Tabelle am Schluß von II. S 4 ift die zuläſſige Beanſpruchung des genannten 
Pfeilergemäuers 7 kg/ em, der Pfeiler muß alfo an feinem oberen Ende eine Fugenfläche von 


i 87 ; M E ET i 
mindeſtens — = 12500 gem erhalten. Die Pfeilerſtärke iſt 2½¼ Stein = 64 cm und 
12 500 ; l 
es wird daher eine Pfeilerbreite von mindeſtens — 64 - = 200 cm nötig. 


Beiſpiel 22. Ein Holzpfoſten von 20/20 cm Querſchnitt erhält 12000 kg Belaftung, 
welche Beanſpruchung erleidet das Holz? . 
Aufl. Das Eigengewicht des Pfoſtens ift zu geringfügig, als daß es in Betracht zu 
ziehen wäre. Die Beanſpruchung ergibt ſich daher aus s = F = 35. 0 = 30 kg/ qcm. 
Beiſpiel 23. Welchen Durchmeſſer muß ein runder Pfoſten erhalten, der 12 000 kg 
Belaſtung bekommt und mit höchſtens 40 kg gem beanſprucht werden Toll? 
d? 


Aufl. Nötige Querſchnittsfläche F = £ = - = 300 gem, alfo * — 300, 
hieraus d = 19,6 em = rund 20 cm. j 

Beiſpiel 24. Der Pfoſten in voriger Aufgabe wird erſetzt durch eine runde gußeiſerne 
Säule von D = 15 cm äußerem Durchmeſſer und 10 1,5 em Wandſtärke. Welche Be⸗ 
anſpruchung erleidet das Gußeiſen? ’ > 8 = 

Aufl. Querſchnittsfläche F = m (>= — = 0 ee * = 63,6 qcm, ſomit 
Beanſpruchung s = 5 = I = = 190 kg / gem. 

Beiſpiel 25. Die Zugſtangen eines Dachſtuhles erleiden je 5000 kg Zug; welcher 
Durchmeſſer ift den Stangen zu geben, wenn fie mit nicht mehr als 700 kg/ gem beanſprucht 
werden ſollen? 


Aufl. F = = 700 = 7,14 gem. Rundeiſen mit 30 mm Durchmeſſer haben 
F = 7,07 qem und find daher paſſend. 


Bemerk. Weitere Beiſpiele f. II. $ 13 und III. 
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II. S 2. Das Elaſtizitütsgeſetz. 
Die Verlängerungen oder Verkürzungen, welche ein Stab unter Einwirkung einer, in 
ſeiner Achſe tätigen Kraft erleidet, ſind zunächſt abhängig vom Material, aus welchem der 
Stab beſteht. Um für die verſchiedenen Materialien Zahlenwerte zu erhalten, hat man ſog. 


„Elaſtizitäts⸗ Koeffizienten z eingeführt, den Nenner E heißt man Elaſtizitätsmodul. 


Erklärung. Der Elaſtizitäts⸗Koeffizient K gibt denjenigen Bruchteil der 
Stablänge an, um welchen ſich ein Stab vom Querſchnitt 1 gem bei 1 kg Be- 
laſtung verlängert. a 

5 iſt ſtets ein ſehr kleiner Wert, z. B. für Schmiedeiſen 2000 000 ’ d. h. alſo, mem 
ein Eiſenſtab, der 1 gem Querſchnitt hat, mit 1 kg auf Zug belaſtet wird, ſo dehnt er ſich 


infolgedeſſen um feiner urſprünglichen Länge L. Es tritt alfo eine Verlängerung 1 


2.000 000 
ein, welche 1 = L. $ = = ijt. Wird der Stab mit P kg belaſtet, jo wird die Verlängerung 


P mal größer, alfo 1 = Br Hat der Stab nicht bloß 1 gem ſondern F qem Querſchnitt, 
fo verteilt fih die Laſt auf F gem, fie ift alfo pro qem gleich P/F und die Verlängerung wird 
ſomit F mal kleiner, alſo 1) 1 = E F’ oder in Worten: Die elaſtiſche Längenänderung 1 
eines prismatiſchen Stabes iſt um jo größer, je größer die Stablänge L iſt und je größer die 
angreifende Kraft P ift; dagegen um fo kleiner, je größer der Stabquerſchnitt F und je größer 
der Elaſtizitätsmodul E ift, und zwar ſtehen die Längenänderungen in einfacher Proportion 
mit den gegebenen Größen. 

Dieſen Satz nennt man das Elaſtizitätsgeſetz. 

Will man die Bedeutung von E ermitteln, fo iſt zu bedenken, daß nach obigem die Stab- 
verlängerung bei 1 qem Querſchnitt und 1 kg Laſt gleich L/E ift. 


Bei Ekg wäre alſo die Stabverlängerung: 1 E = L, d. h. der Elaſtizitätsmodul E 


gibt eine ſolche Zahl von kg an, welche imſtande wären, einen Stab vom Querſchnitt 1 qem 
um feine eigene Länge zu verlängern. E ift ſtets eine ſehr große Zahl, z. B. bei Eiſen 
2000000 kg/ gem. 

Tatſächlich kommt dieſe Belaſtung nicht vor, weil die aus Baumaterialien gefertigten 
Stäbe abreißen, ehe ſie ſich ſo ſehr verlängern laſſen. Der Elaſtizitätsmodul iſt alſo nur ein 
Zahlenwert, der zur Kennzeichnung des Materials dient, wogegen ſein reziproker Wert nach 
obiger Erklärung eine tatſächlich vorkommende Größe iſt. 

Die relative Längenänderung er nennt man die Längenänderung, welche ein Stab von 
der Länge I m erleidet. Bei Lm Länge ift nun z. B. bei Zug die Zunahme 1; alfo für Im 


* 15 und man erhält aus Gleichung 1) r = + = Ta T 
l P ; i 
Nach II. § 1 ift aber F =S, d. h. gleich der Beanſpruchung des Stabes, ſomit 


1 8 
2) r = 5. TF oder rE = s, d. h.: Man erhält die Beanſpruchung s, welche 


ein Stab erleidet, wenn man die relative Längenänderunger mit dem Elaſtizitäts⸗ 
modul E multipliziert. 


see, 


Dieſer Satz läßt ſich bei Belaſtungsproben beſtehender Konſtruktionen verwerten. 

Das Elaſtizitätsgeſetz gilt nur innerhalb der Elaſtizitätsgrenze, aber nicht mehr bei 
ſtärkeren Beanſpruchungen, weil bei dieſen die Proportionalität zwiſchen Belaſtung und Längen⸗ 
änderung aufhört. 

Bei manchen Materialien iſt dieſe Proportionalität überhaupt nicht vorhanden, ſo gilt 
z. B. für Beton die Formel r. E = s, wobei allerdings der Potenzexponent klein ift, näm- 
lich m = 1,1 bis 1,2, fo daß man in der Regel für praktiſche Zwecke von der einfacheren 
Formel r. E = s ausgeht. 

Das im vorſtehenden für Zug Entwickelte gilt auch für Druck. Das Elaſtizitätsmodul 
für Druck kann bei den meiſten Materialien gleich dem Elaſtizitätsmodul für Zug genommen 
werden; dieſe Annahme kommt der Wirklichkeit beim Schmiedeiſen näher als bei Gußeiſen und 
bei Holz. Zahlenwerte ſiehe II. § 4. 

Beiſpiel 26. Ein 2,5 m langer Stab aus Stahl hat einen Querſchnitt F = 12 gem. 
Welche Verlängerung wird infolge eines Zuges von 10 000 kg auftreten. 


Aufl. Nach der Tabelle bei II. § 4 E. ift der Elaſtizitätsmodul für Stahl 


L. p 250. 10 000 
— — FR 
E = 2150000 kg/qem, alſo wird 1 = E F 2150000 12 = 0,0969 em = 1 mm. 


Beiſpiel 27. Auf einem ſchmiedeiſernen Stab ſind vor der Belaſtung zwei Punkte in 
genau 3,50 m Abſtand bezeichnet. Während der Belaſtung des Stabes haben die Punkte einen 
Abſtand von 3,002 m. Wie groß iſt die Beanſpruchung des Stabes? 


Aufl. Die relative Längenänderung ift r = 350 em, 
O, 2 


aljo die Beanſpruchung s = r-E = 350 2 000 000 = 1140 kg/qem Zug. 


Beiſpiel 28. Welche Beanſpruchung und Zuſammendrückung erleidet ein 3,00 m hoher 
Pfoſten, wenn er mit 10 000 kg belaſtet wird und 
a) aus Flußeiſen beſteht und 20 qem Querſchnitt hat 
oder b) aus Gußeiſen 1 „ 50 4 1 
oder c) aus Stampfbeton beſteht und 800 qem Querſchuitt hat. 
Aufl. Der Elaſtizitätsmodul ift nach den Angaben bei II. § 4 für Flußeiſen 2150000, 
für Gußeiſen 1000 000 und für Stampfbeton kann man 143 000 annehmen. Es ergibt ſich 
daher 


= 2 300 . 10 000 


zu a) Beanſpruchung ——— = 500 kg/ gem und Zuſammendrückung 215000020 0,07 em, 
10 a 300. 10 000 
el — >} —— — 

zu b) „ 58 200 kg/gem „ P 1000 000. 50 0,06 cm, 
10000 300. 10 00 

zu c) m 800 = 12,5 kg / gem n # 143000 800 = 0,026 cm. 


§ 3. Widerſtand und Reibung. 


Wird ein Körper mit einer Kraft P auf eine Unterlage gepreßt, ſo wird in der Unter⸗ 
lage ſenkrecht zur Berührungsebene ein Widerſtand Wa wachgerufen, welcher gleich der Normal- 
komponente N der Kraft P ift und es entwickelt fih in der Berührungsfläche ein Reibungs⸗ 
widerſtand W., welcher gleich der Tangentialkomponente T der Kraft P ift. Iſt die Unter- 


) Dieſer Paragraph gehört nicht zur Feſtigkeitslehre, er möge trotzdem wie in den früheren Auflagen feinen 
Platz hier behalten. 
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lage nicht feſt genug, um den Widerſtand W. zu leijten, jo wird der Körper in die Unterlage 
eingepreßt, und ijt die Oberfläche der Berührungsſtelle nicht rauh genug, um einen Reibungs⸗ 
widerſtand W. entſtehen zu laſſen, ſo wird der Körper 
verſchoben. Es iſt nun 

D N = W, = P. cos und II) T = W = P. sin 
oder weil ferner aus I 

P = 5 fo wird III) W. = 

COS & C 

Gleichung II und III zeigen, daß der Reibungswider⸗ 
ſtand W. je nach der Neigung von P in verſchiedenen Größen 
wachgerufen wird. Er wird z. B. gar nicht in Anſpruch 
genommen, wenn P mit N zuſammenfällt, alfo ſenkrecht zur 
Berührungsfläche wirkt. 

Man nennt den größten Wert des 2 æ, bei welchem gerade noch Gleichgewicht herrſchen 
kann, den „Reibungswinkel“ der beiden Materialien, aus welchen der Körper und die Unter⸗ 
lage beſtehen. Man heißt ferner f = tanga den „Reibungskoeffizienten“, jo daß man 
die Gleichung III durch folgenden Satz ausdrücken kann. 

Der größte Reibungswiderſtand iſt gleich dem Normaldruck, multipliziert 
mit dem Reibungskoeffizienten W. = N. f. 

Der Reibungswiderſtand der Ruhe iſt größer als der Reibungswiderſtand der Bewegung. 

Als Reibungskoeffizienten k und Reibungswinkel « der Ruhe werden bei kleiner Drud- 
beanſpruchung in den Reibungsflächen (etwa 1 kg/qem) folgende Werte angegeben: 

f 


$ 


Sin c = N. tanga. 


Bild 1. 


& 
Backſteinmauerwerk aufeinander . . 0,50 bis 0,75 26° bis 37° 
Mauerwerk auf Beton 0,75 379 
Mauerwerk auf gewachſenem Boden: 
trocken und hart 0,65 330 
Mittel „ wa au 0,45 249 
naß und lettig 0,30 16° 
Metall auf Metall. 0,15 bis 0,20 8° bis 11%, 


Danach wäre beiſpielsweiſe bei Mauern mit geneigter Fugenfläche durchſchnittlich 30° 
Fugenneigung als Grenzwert anzuſehen, bei welchen das Abgleiten des oberen vom unteren 
Mauernteil zu befürchten ſtünde. 

Bei Mauerwerk, das auf feſtem, trockenem Baugrund ſteht, dürfte die Neigung des 
Fundamentdruckes nicht um mehr als 30° von der Normalen zur Fundamentſohlenfläche ab⸗ 
weichen, weil ſonſt Verſchiebungen des Gemäuers eintreten könnten. 

In der Praxis bleibt man von dieſen Grenzwerten entſprechend weit entfernt, um noch 
einen nach Lage der Verhältniſſe notwendig erſcheinenden Sicherheitsgrad gegen Ver— 
ſchieben zu erhalten. 

Bei Bewegung eines Körpers auf horizontaler Bahn hat man nicht deſſen Gewicht 6, ſon⸗ 
dern nur den Reibungswiderſtand W. — G. f zu überwinden. 

Bei geneigter Bahn kommt bei Bewegung aufwärts noch die Tangentialkomponente von G 
dazu, während dieſe bei der Bewegung abwärts ſelbſt mithilft, den Reibungswiderſtand zu über⸗ 
winden. | 
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II. § 4. Zahlenwerte über Elaſtizität, Feſtigkeit, zuläffige Beanſpruchung der 
wichtigſten Materialien. 
Einleitung. 

Die im folgenden angegebenen Zahlenwerte ſind nur als Mittelwerte aufzufaſſen, und es 
iſt nötig, bei Konſtruktionen, bei welchen die Feſtigkeit des Materials in außergewöhnlicher 
Weiſe in Anſpruch genommen wird, zuerſt durch Proben die genaueren Zahlenwerte zu ermitteln. 

A. Steine. 

Meiſt wird erprobt die Druckfeſtigkeit, und man kann nach Bauſchinger im Mittel an⸗ 
nehmen, daß die Zugfeſtigkeit gleich 25 der Druckfeſtigkeit, die Biegungsfeſtigkeit gleich 4 und 
die Schubfeſtigkeit gleich z der Druckfeſtigkeit fei. Das Elaſtizitätsgeſetz II. § 3 ift in Gültigkeit. 

Elaſtizitätskoeffizient E 7000 bis 700 000 kg pro qem; in hohem Maße von der 
Höhe der Beanſpruchung abhängig. 

Die zuläſſige Beanſpruchung der Steine ift meiſt u bis „1; der Druckfeſtigkeit, fo daß 
alfo mindeſtens 10 fache Sicherheit geboten wird. 

Über die Feſtigkeit einzelner Steine ſiehe folgende Tabellen I, II und III, zu welchen zu 
bemerken iſt, daß die Bruchfeſtigkeit eines Steines erheblich höher iſt, wenn die Belaſtung des 
Steines nur einen mittleren Teil der Oberfläche des Steines trifft und nicht auf die ganze 
Oberfläche wirkt. 


Klassifikation der Steine durch den Verband deutscher Architekten 
und Ingenieur-Vereine. 
Minimal-Druckfestigkeits-Koeffizienten. 


Natürliche Steine | 1 Künstliche Steine 


1. Granit, Diorit, Grünstein, Syenit, 1. Gebrannte Steine aus Ton. 


Syenit-Granit, Glimmerschiefer etc. | a) Klinker I. Qualität. . . . .| 200 
I. Qualität 2 1600 u 160 
II. „ 1200 b) Ziegel... 120 
III. 5 zase a RO 
„ „ „ . 2 800 | 
2. Kalkstein, Marmor, Dolomite, | u. 1 5 Steins und Mör- | 
Muschelkalk, Nummulitenkalk etc. | Fo 
BR | a) Formsteine . . 120 
lilli 1000 
wu sosea] 800 b) Zemente: | 
III. „ poe om ootu y 600 a) Portland-Zement (langsam bind.) 
NB. Grauwacke, Molasse, Sandstein I. Qualitlt. 150 
und Findlinge von Buntstein bis zu 1500 II. ï „ aawa aw o 40 
III. „ 75 
3. Sandsteine: A i 
en en 8) Portland-Zement (schnell bind.) 
I Qualitlt 800 RT ! 
| I. Qualität . . 2.2... 90 
IE ar 600 
| H: roa SSe 75 
W S saamani 40 n 
IV. N ee 200 III. Š ee 50 
, | y) Roman-Zemente i 
4. Konglomerate und Tutie I. Qualität 2. 22.2... 10 
I Qualität . . 2...) 400 II. 5 Pg 2 5 
II. z „ „ „ o w el 250 | 
III. 5 „ „ * „ „ 150 i 


Schmid, Statik u. Feftigfeitölehre. 5. Aufl. 5 
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Biegungs- und Schubfestigkeit von Steinen nach Bach. 


| [i 
| Material Biegungsfestigkeit Schubfestigkeit 


f 


Granit „ % „ n 50—250 kg/ gem 40—160 kg/ qm 
BA 50—150 — 30—120 „ 
Sandstein 25—150 „ 15—80 3 
Ziegelstein. 40—70 a — 


Festigkeit von Steinen. 


Für den Ausbau des Münsters in Ulm. 


Spezifisches Druckfestigkeit in g/ gem. 


ü ri : Bemerkungen 
Probestück und Material Bas onana, oa g 
Jurakalk . . 222202. | 1.72—2.44 181—701 367 Erprobt am Polytechnikum zu München. 
Harter Süsswasserkalk . . . || 2.10—2.18 283—428 374 Druck stets L zum Lager. Die parallel 
Weicher = Pa . || 1.95— 2.10 194—348 288 und eben gehobelten Druckflächen lagen 
Dolomit š 0 2.56 667 — direkt an gusseisernen Druckplatten. 
Tuffstein ss a's exi LLIS || “36—15 112 Probewürfel stets 10 cm Seitenlänge, 
Backstein 7 cm Würfel oder | wenn nichts anderes angegeben ist, 
7712/27 mm — 95—283 178 

Donzdorfer Sandstein 1.94 — 2.15 281—611 424 
Rorschacher = 2.2. .] 227—257 276—830 52 
Grobkörniger „ T e 2.00 214—218 216 

» Keupersandstein . . 2.16 320 — Markung Aich (Graner & Läpple). 

= x . || 217—2.21 || 461—557 518 P Schleidorf (Graner & Läpple). 

» > . . || 2.21—2.22 || 464—471 466 Dettenhausen (Wern & Roth). 

5 5 2.18 —2.22 464—515 496 Sog. Hollstein von der Markung Schlei- 

» » .. — 318—374 346 | dorf (Schaal sen.). 
Weisser 8 .. || 2.19—2.22 369—430 400 Mittelstadt (Thumm & Schneider). 
Backsteinmauerkörper 18/18/21 bis 

24/29/29 m — 55—75 63 


(II. S 4.) B. Mörtel und Beton. 


Für Zementmörtel ift im allgemeinen die Schubfeſtigkeit / der Druckfeſtigkeit. Die 
Zugfeſtigkeit ift ca. „4 — 29 der Druckfeſtigkeit. Für Mörtel aus langſam bindendem Portland⸗ 
Zement und Normalſand im Miſchungsverhältnis 1:3 wird in den „Normen für die Prüfung 
und Lieferung von Portland⸗Zement“ nach 28tägiger Erhärtungsdauer mindeſtens 16 kg/ gem 
Zugfeſtigkeit verlangt. Man rechnet bei den gewöhnlichen Mörtelſorten nicht auf die Zug⸗ 
feſtigkeit, da der Mörtel bei gewöhnlicher Herſtellung folde Zuverläſſigkeit nicht beſitzt. 

Außerdem iſt bei Beton der leicht eintretenden Unregelmäßigkeit in der Beſchaffenheit 
durch Wahl eines genügend großen Sicherheitskoeffizienten Rechnung zu tragen. Die zuläſſige 
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Beanſpruchung des Betons geht bis zu ¼ feiner Druckfeſtigkeit; fie foll aber in gewöhnlichen 
Stampfbetonmauern 10 kg / qem nicht weſentlich überſchreiten. 

Bei der ſtets wachſenden Bedeutung, welche die Verwendung des Betons im Bauweſen 
annimmt, erſcheint es geboten, die Feſtigkeitsverhältniſſe dieſes Baumateriales eingehender zu 
ſchildern. N 

Aus beiſtehender Tabelle iſt zu erſehen, wie groß die Schwankungen in der Bruchfeſtig⸗ 
keit ſein können, ſelbſt wenn es ſich um Probewürfel aus ein und derſelben Fabrik handelt 
und welchen Einfluß die Größe der Probewürfel hat. Würfel mit 7 em Seitenlänge er⸗ 
geben durchſchnittlich höhere Druckfeſtigkeiten als ſolche mit 10 cm Seitenlänge. 


| | | Druck- | 
Bezeich- | Spezif. | festigkeit | 


Dimensionen und Material der 
Probekörper aus Blaubeurer Zement | Gewicht | k 
von E. Schwenk-Ulm DS e 8 pro; ı 
| Dem | 


Bemerkungen 


a) Würfel mit 10cm Kantenlänge Erprobt auf der Techn. Hoch- 


schule München. 


| i 
| | 
> 88 \ Ia 2,02 | 278 | nt zerdrückt. 
1. Zement und feiner Kalksteinkies ! a 206 267 4 
Mittel 2,04 270 
\ Ula 2,04 215 ” * 
2. Zement und Normalsand IVa 2,11 265 9 0 
| Va 2.10 280 | ” ” 
| Mittel 2,08 253 
|| Va 2,14 245 | 5 5 
3. Zement und grober Sand . . VII a 2,12 276 | y B 
! VIIIa 2,11 270 | n n 
Mittel | 2,12 264 
b) Würfel mit ca. 7 cm Kantenlänge | 
a à 1214 j| Ib 2,10 340 | Gleichmässig zerdrückt. 
1. Zement und feiner Kalksteinkies ub 2221 876 | Etwas ungleichmässiger Bruch. 
Mittel 2,15 358 
(| u 2,15 362 | Gleichmässiger Bruch. 
2. Zement und Normalsand . . . IVb | 212 282 50 5 
Yb 2,17 358 | » » 
| Mittel 2,15 334 
l \ | VIb 2,12 320 | Gleichmässiger Bruch. 
3. Zement und grober Sand . . VIb 2,15 277 Etwas ungleichmässiger Bruch. 
(| vm 221 355 Ziemlich gleichmässig zerdrückt. 
| Mittel 2,16 317 | 


i 
i 


Neuerdings wird die Härte des Betons nach der ſogenannten Würfelfeſtigkeit beurteilt, 
welche an Würfeln mit 30 cm Kantenlänge, die nach beſtimmten Regeln hergeſtellt werden, 
zu ermitteln iſt. Näheres hierüber ſ. „Techniſches Studienheft für Eiſenbeton“. 

Durch Froſt nimmt die Feſtigkeit des Betons etwas ab, wie die folgenden an der Tech⸗ 
niſchen Hochſchule in Karlsruhe für das Zementwerk von E. Schwenk in Ulm a/ D. ermittelten 
Zahlenwerte zeigen. 


C 


. Bruchbelastung 
Bezeichnung Zustand bei Quer- oa Dnd- | Spez. 


der der Druck- schnitt Bemerkungen 


j 8 Ganzen festigkeit Gewicht 
Steingattung probe — 
g e| gem kg | kg/gem | 
55 | | 
1 8 verm | Dor p a] 8 | ar | Abnahme der Festigkeit durch 
3 ae ne — die Frostprobe auf 
8 | Mittelwert | 274 2.395 | 82 %. 
| A 
8 PERF, | Die Steine können sonach als 
3 I: | naoide: 1 n | N ey frostbeständig bezeichnet 
4 35 | Frostprobe 51.26 11690 | 228 | 24 a 
| eF | Mittelwert 225 | 2.395 
i 3 z i ji — 
| Te a 1 7 
— | | 70 33 1 
j S 8 e nn | 5 a j 8 | = | Abnahme der Festigkeit durch 
6 z | Frost | 100.80 | — die Frostprobe auf 
e ! Mittelwert 188 2.303 | 95 /. 
E | | | Die Steine kö hal 
7| 3 nach der 100.0 22170 220 | 238 A Em n 
8 E | Frostprobe | 102.62 14 180 138 | 2.27 Ei 
E i 


| Mittelwert 179 2.30 


Von befonderem Wert find die Ergebniſſe von Druckproben an Stücken, die nicht zum 
Zweck der Probe hergeſtellt, ſondern aus Quadern auf dem Werkplatz entnommen wurden. 
Vier Probekörper dieſer Art, die aus einem für die Schule in Stuttgart⸗Oſtheim beſtimmten 
Quader herausgearbeitet wurden, ließ Schwenk⸗Ulm an der Techniſchen Hochſchule in Stuttgart 
erproben, dabei ergab ſich: 


Be- | ü | Abmessungen Volumen | — Quer- | Bruchbelastung 
4 [Gewicht ym . ͤü'—õ—899.93n N ezit. schnitt 
zeich- 1 Seite a Seite b Höhe h | 3 b, h * a, b beobachtet 
j ! | | Gewicht | 5 kg / gem 
nung kg em em | cm | ccm | gem kg 
1 15,0 | 1915 | 1990 | 1912 7080 | 215 | 867,7 74 000 | 201 
2 16,90 19,70 | 19,60 | 19,48 7521 | 295 386,1 | 104200 | 270 
3 18,20 | 20,20 20,00 20,00 8080 2,25 | 404,0 j 115000 | 285 
4 16,20 | 19,40 19,35 19,44 | 7298 | 2.22 375,4 | 87 000 231 
i | Durchschnitt | 247 kg / gem. 


Die Probekörper wurden vor dem Zerdrücken durch Hobeln mit je zwei parallelen Druck⸗ 
flächen verſehen. Das Miſchungsverhältnis war 1:6. 


Die Schwankungen in der Feſtigkeit des Zementmörtels hängen auch von der Menge 
des Waſſerzuſatzes und von dem Alter ab. 


Ein Bild davon mag folgende, dem Werk „Der Portlandzement“ 1905 S. 109 ent⸗ 
nommene Tabelle geben, auf welcher die mit demſelben Zement bei verſchiedenen Waſſerzuſätzen 
und verſchiedenem Alter der Proben unter Benützung von gewöhnlichem Mauerſand enthaltenen 
Werte der Bug- und Druckfeſtigkeit angegeben find. Der dabei benützte Zement gab bei der 
Prüfung mit „Normalſand“ nach 28 Tagen 22 kg Zugfeſtigkeit und 237 kg Druckfeſtigkeit. 
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10% Wasser 12% Wasser 15% Wasser 
(ziemlich trocken) (ziemlich feucht) (nass) 


Erhärtungsdauer Druck l Druck i Druck 
Zug Druck 7 Zug Druck 1 Zug Druck i 


| ı Zug | | j 
7 Tage 20 202 10,1 14 107 7.8 10 55 5,4 


28 26 285 10,9 23 160 7,0 18 100 55 
90 „ 29 355 12,4 26 207 8,0 20 150 6,5 
180 „ 32 380 11,8 27 225 8,4 23 170 7,5 


Der Einfluß des Miſchungsverhältniſſes ergibt fih aus nachſtehenden Tabellen. 


Gewicht des 


Mischungs-Verhältnis Verbrauch für 1 Kubikmeter Druckfestig- 
ae: en —— FFF Mörtels keit nach 
— ͤ — (Cement | Sand | Kies | Wasser a ee 
Cement | Sand | Kies kg cbm cbm Liter kg kg 

1 1 — 975 0,65 — 292 2242 340 

1 2 — 650 0,86 — 227 2176 229 

1 3 — 487 0,97 = 190 2140 172 

1 4 — 390 1,04 = 175 2125 142 

1 1 4 340 0,23 0,90 173 2479 274 

1 1 5 291 0,19 0,97 151 2480 254 

1 1 6 255 0,17 1,02 137 2483 236 

1 2 zi 204 0,27 0,95 132 2458 234 

1 2 8 185 0,25 0,99 124 2457 189 

1 2 9 170 0,23 1,02 122 2461 147 

1 3 10 145 0,29 0,97 116 2445 139 

1 3 11 136 0,27 1,00 121 2456 129 

1 3 12 127 0,25 1,02 115 2461 91 


Dieſe Miſchungen ſind etwas ſandarm, bei gewöhnlichen Miſchungen enthält der Kies 
ungefähr t/s Sand und es wird der Zementverbrauch nach dem Werk „Der Portlandzement“ 
1905 S. 260 bei 

1:4 355 kg/ ebm 1:6 250 kg/ cbm 1:8 190kg/cbm 1:10 151 kg Zement auf 1 cbm 
1:5 295 kg/ebm 1:7 220 kg/ ebm 1:9 169 kg / ebm auf 1 cbm fertigen Beton. 

Die Qualität des Zementes beeinflußt mindeſtens die zur Erhärtung nötige Zeit⸗ 

dauer, das zeigen die folgenden Zahlen: 


Portland-Cement Roman-Cement 
Alter der Proben |] chm locker 1500 kg | 1 chm locker 1050 kg 
in Tagen Mörtel 1:3 Mörtel 1:3 


Zugfestigkeit in kg pro qem 


Laut Zeugnis der K. For- 
tifikation Ulm als durch- 
schnittliches Ergebnis 
einer 10 jährigen Lieferung 
von 39 000 Zentner Port- 


2 a p land-Cement und 170000 
= 357 146 Zentner Roman-Cement. 
150 282 191 Von der Stuttgarter 

360 29,4 26.7 Cementfabrik Blaubeuren. 
720 30,9 227.2 


Aus den Reſultaten der folgenden Tabelle geht hervor, daß die Genauigkeit der 
Prüfung des Zementes auf ſeine Normenfeſtigkeit noch viel zu wünſchen übrig läßt. 


Versuchs-Resultate verschiedener Prüfungs-Stationen von Portland-Gement der Stuttgarter Gementfabrik Blaubeuren, 


Der zu prüfende Portland-Cement wurde verschiedenen Stellen des Cementlagers der Fabrik Ehingen entnommen, und damit Gleichmässigkeit der Qualität 
gesichert war, in einer Mischtrommel innig gemischt. Von diesem gemischten Cement wurden nun an die Prüfungsstationen je ein Quantum von 90 kg gesandt. 
Der Silikatgehalt des ausgeglühten Cementes betrug 32%. 


Sieb- 


Prüfungs-Station Gewicht Bindezeit 
rückstand 


Volumen in % bei Be- 
einge- 1 
lose rüttelt] 900 | 5000 J Emm | | ben mit Ausnahme der von 


Maschen Stunden Dichte|kg p.gem| Dichte |kg p. gemſ Dichte|kg p.gem Dichte kg p. gem. Zürich wurden mit 9% 
3 — — — = — 1 Wasser angemacht. 


Ende in ° Cels.] in 7 Tagen in 28 Tagen in 7 Tagen in 28 Tagen | Sämtliche Sandfestigkeitspro- 


specif. 


| 
Berlin . . . 3.098 1.320 2.121 0,0 20,0 2% 6%½ | 20 2.274 18.3 2.274 21.9 2.214 182.3 | 2.214 | 239.6 | Bindezeitbestimm. mit 241/90 
° Wasser bei 14° Temperatur 
des Wassers und 17° der 
8 Luft. 


Stuttgart — — — 0 -= 2.0 9.80 2,4 — 20.9 — 23.7 ] 2.28 247.0 | 2.80 | 290.0 | Bindezeitbestimm. mit 26,7% 
Wasser bei 15,5 von Luft, 


Cement und Wasser. 


München — — — 0,2 | 29,1 [2 St. 40 10 — — 18.9 — 21.6 12.20 156.5 2.214 211.5 | Bindezeitbestimm. mit 260% 
Wasser bei 14° Lufttemper. 


Zürich 3.13 1.45 1.95] 0,0 24,3 7 10 1,5 2.29 24.2 [ 2.31 27.7 |228 224.6 | 2.33 271.8 | Bindezeitbestimm. mit 260% 
Wasser. Temperatur von 


Wasser, Cement und Luft 
15,89. Sandfestigkeitskor- 
per 93/,0/, Wasser. 


F en 0,0 | 24,0 | 4½ 9 2,0 a 21.8 — 22,4 — — 2.235 198.5 | Bindezeitbestimm. mit 28 % 
Wasser, Temperatur, Luft, 
Zement und Wasser 16°, 


= 


Wasser. Temperatur des 
Cement und Wassers 16,5°, 
der Luft 19°, 


Stuttgarter Cementfabrik 


— — 0,0 | 20,0 — 9 — — 17.8 — 23.3 — — — — Bindezeitbestimm. mit 27% 
Wasser bei 17° Temperat, 
des Cement, Luft u. Wassers 


hingen * | zer 8 03 25,0 617, 10½ 2,5 — 22.2 — 243 — — 2.225 192.0 | Bindezeitbestimm. mit 28% 
Allmendingen — | 
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Auf der Material⸗Prüfungsanſtalt der Techniſchen Hochſchule zu Stuttgart wurden von 
Baudirektor v. Bach Betonkörper, die in der Stuttgarter Zementfabrik in Ehingen hergeſtellt 
worden ſind, auf ihre Elaſtizität und auf ihre Druckfeſtigkeit geprüft. 
feſtigkeitsreſultate mögen hier angeführt werden, die den Einfluß der Form und Ober— 


flächenbeſchaffenheit der Betonſteinchen zeigen. 


Mischungsverhältnis 


Alter 5 z 
der in Raumteilen 


Druckfestigkeit 


Bemerkung 
Probekörper Cement | Sand | Kies kg per gem 
| 

3 Monate 1 3 6 123 Die Probekörper 

1 hatten eine Cylin- 
3 * 1 3 7 114.9 derform von 25 em 
8 „ 1 4 8 96,3 Durchmesser und 
8 : 1 5 10 87,6 25 cm Höhe. 


| Alter Mischungsverhältnis — 
der in Raumteilen Druckfestigkeit Bemerkung 
Probekörper Cement | Sand ir kg per gem 

3 Monate 1 3 6 216,0 Die Probekörper 
hatten eine Cylin- 

8 1 3a 7 185.8 derform von 25 cm 

8 ; 1 4 8 163,9 Durchmesser und 

3 „ 1 5 10 128,9 25 cm Höhe. 


Einige der Druck⸗ 


Aus dieſer Unterſuchung geht hervor, daß die zur Verwendung kommenden Zuſatz⸗ 
materialien einen großen Einfluß auf die Feſtigkeit des Betons ausüben und daß Stein⸗ 
geſchläg aus hartem Material bedeutend höhere Feſtigkeiten ergibt, als der runde, ab⸗ 


geſchliffene Kies. 


landzement“ 1905 S. 120 mitgeteilt: 


Diesbezügliche Unterſuchungsergebniſſe ſind ferner in dem Werk „Der Port⸗ 


Zement Sand 
i | 
1 1 å 
1 1 
1 1 
1 2 
1 2 
1 2 
1 2 ! 
1 2 
1 | 2 
14 8 
| $ | 3 
1 | 3 
ı [36 
e | 3 


Mischung (Massteile) 


Steinschlag 


2 Porphyr 
2 geschlagene Rheinkiesel 
3 Porphyr 
3 geschlagene Rheinkiesel 
3 Kalkstein 
3 Sandstein 
3 Granit 
4,5 Porphyr 
4,5 geschlagene Rheinkiesel 
4,5 Kalkstein 
4,5 Sandstein 


IR | Wochen 


258 307 
300 360 
280 352 
182 255 
268 306 
250 295 
252 305 
221 260 
240 272 
168 236 
225 266 
205 237 
215 257 
176 203 


| 
| 
| 


Jahr 


1 


3 kg / qem 


2 


á 


Jahr 
584 
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Aber auch die Art und Weiſe der Verarbeitung des Betons hat einen großen Ein⸗ 
fluß auf ſeine Feſtigkeit. Beton, der mit Maſchinen hergeſtellt worden iſt, hat ſtets eine höhere 
Feſtigkeit, als von Hand angemachter Beton. 

Der Beton, welcher zum Bau der Donaubrücke zu Munderkingen verwendet worden iſt — 
dieſe von Präſident v. Leibbrand ausgeführte Brücke hat einen Bogen von 50 m ſichtbarer 
Spannweite, mit nur 5 m Pfeilhöhe, in welchem Druckſpannungen von 38 kg pro gem vor- 
kommen — wurde in einem Miſchungsverhältnis von 1 Zement 2 Sand 5 Juraſchotter 
mittels einer Kugelmiſchtrommel hergeſtellt und damit eine Feſtigkeit erzielt von: 

202 kg/gem in 7 Tagen, 332 kg/ gem in 5 Monaten 
254 „ „ 28 „ 509 „ „ 2½ Jahren. 

Dieſe Feſtigkeiten überſteigen faſt alle, von Zementbeton bis jetzt in die Offentlichkeit ge⸗ 
langten und ſind ſolche hauptſächlich auch der vorzüglichen Verarbeitung des Betons mit der 

i eiben. 
een (II. S 4.) C. Mauerwerk. 

Im allgemeinen ift die Druckfeſtigkeit des Gemäuers etwa halb fo groß, als die Drud- 
feſtigkeit der verwendeten Steine, doch iſt dieſer Wert ſehr abhängig von der Bearbeitung der 
Steine und insbeſondere von der Beſchaffenheit des Mörtels. 

Die Druckfeſtigkeit von Kalkſtein⸗ und Sandſteingemäuer beträgt etwa 150 kg / gem. Die 
zuläſſige Beanſpruchung derſelben wird durchſchnittlich zu 8—10 kg/ qem, ausnahmsweiſe bei 
guter Beſchaffenheit des Mörtels und vollſtändiger Fugenfüllung zu 15 kg/ gem angenommen; 
während Quadermauerwerk je nach der Druckfeſtigkeit des Steinmateriales mit 20—25 kg/ gem 
und darüber beanſprucht wird. Vorausſetzung für die Zulaſſung ſolcher Beanſpruchung iſt 
eine erſchöpfend genaue ſtatiſche Berechnung und ſorgfältige, den Annahmen der Berechnung 
genau entſprechende Bauausführung. 


(II. § 4.) D. Bolz. 

Die Feſtigkeit des Holzes hängt ſehr weſentlich von der Fällzeit ab, wie unter anderem 
aus folgenden Verſuchsergebniſſen zu erſehen iſt: von vier ſonſt ganz gleichen Kiefern, wurde 
je eine Ende Dezember, Ende Januar, Ende Februar, Ende März gefällt. Die Biegungs⸗ 
feſtigkeiten verhielten fih wie 100: 88: 80: 62. Auch die Dauerhaftigkeit war verſchieden: 
das Dezemberholz war nach 16 Jahren, welche es in die Erde eingegraben, überſtanden hatte, 
noch geſund, während alle übrigen nach 3 bis 4 Jahren mürbe geworden waren. 

Auch der Feuchtigkeitsgehalt beeinflußt die Feſtigkeit des Holzes weſentlich. Mit dem 
Austrocknen des Holzes wächſt namentlich deffen Druckfeſtigkeit weſentlich. Die Zugfeſtigkeit 
iſt ferner beim Kernholz bedeutend geringer als beim Splintholz, wie aus nachſtehenden von 
Bauſchinger gewonnenen Prüfungsergebniſſen für Nadelholz ſich zeigt. (Siehe S. 41.) 

Gute amerikaniſche Holzbrücken werden ſo konſtruiert, daß die Beanſpruchung trotz des 
vortrefflichen Holzes nicht über 55 — 60 kg/ qem ſteigt; gedrückte Konſtruktionsteile werden mit 
Rückſicht auf die Zerknickungsgefahr noch weniger beanſprucht. Bei Hochbauten wird die zu⸗ 
läſſige Beanſpruchung des gewöhnlichen tannenen Bauholzes auf Biegung bei dauernden Bauten 
höchſtens zu 60—80 kg/ gem, bei vorübergehenden Bauten (Gerüſten 2c.) höchſtens zu 80 bis 
100 kg/gem angenommen. Der Sicherheitsgrad iſt alsdann bei erſteren nur 7 bis 5, bei 
letzteren nur 5 bis 4. Die zuläſſige Beanſpruchung ſollte aber bei geſchützter Lage 1/10 der 
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Bruchfeſtigkeit, bei den Witterungseinflüſſen ausgeſetzten Konſtruktionsteilen /18— 1/0 derſelben 
betragen, wenn Erzitterungen fern gehalten bleiben wollen. 


Elasti- Elasti- Bruch- Elasti- Elasti- | Bruch- 
Holzsorte zitäts- zitäts- festig- | Holzsorte zitäts- zitäts- festig- 
j modul grenze keit ‚ grenze 


auf Zug beansprucht 


Kiefer Kernholz. 5400 — 230 | Fichte Kernholz. 3 a = 310 
Splintholz 127000 — 1050 reich 13300 — 970 
spez. Gew. 0,46 Mittel. — — 790 I|spez. Gew. 0,48 he — — 750 


auf Druck iok beansprucht 


auf Druck beansprucht 


Kernholz. 84000 138 229 
e 108 000 173 287 
spez. Gew. 0,52 Mittel. — — 280 


auf Biegung beansprucht 


Kernholz. 89000 133 209 
Splintholz 109000 170 253 
spez. Gew. 0,47 Mittel. — — 246 


auf Biegung beansprucht 


spez. Gew. 0,53 Mittel. . 111 000 228 419 


spez. Gew. 0,55 Mittel. . . 108 000 201 472 


auf Schub beansprucht 


auf Schub beansprucht 


I Faser 
-= Mittel. — — 41 


TE Mittel. — — 43 


| Elastizitäts- ` Elastizitäts-- Mittlere Bruch- 


modul grenze festigkeit 
Zug. 108 000 476 964 
Eiche | Druck >= 108 000 148 343 
Biegung 100 000 217 i 600 
Schub — — 75 

— — 1 —— — — — — — aŘaaaaaamaasaaaiaiiħŇÂi~- 

Zug.. .. 180000 ` 581 ' 1340 
B h Dru 169 000 102 320 
REN Biegung 128 000 240 670 
Schub — — i 85 


(II. S 4) E. Eifen, Stahl und Bronze. 

Bei der Beanſpruchung der Metalle iſt insbeſondere davon auszugehen, daß die zuläſſige 
Beanſpruchung ein und desſelben Materiales für verſchiedene Verhältniſſe eine ſehr verſchiedene 
ſein kann. Sie hängt hauptſächlich davon ab, ob die R eine gleichbleibende und ruhende 
oder eine wechſelnde und bewegte iſt. 

Für die Berechnung des nötigen nutzbaren Querſchuittes F ift demnach die Beſtimmung 
der ruhenden Belaſtung und der bei den Grenzbelaſtungen eintretenden Kräfte Sam und Smax 
erforderlich, und es geſchieht hienach die Bemeſſung der zuläſſigen Beanſpruchung nach folgender 
Tabelle, zu welcher zu bemerken iſt, daß betrifft 

a) ruhende Belaſtung; 

b) Belaſtung beliebig oft abwechſelnd, derart, daß die Spannungen von nr bis zum 
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42 
größten Wert ſtetig wachſen und dann wieder auf Null zurückſinken (3. B. wiederholte Deh⸗ 
nung, Biegung, Drehung nach einer Seite hin); 

e) Belaſtung beliebig oft wechſelnd derart, daß die Spannungen vom größten Druck ab⸗ 
nehmend durch Null hindurch gehen und bis zum größten Zug anwachſen, wobei der größte 
Zug und der größte Druck annähernd gleich ſind (wiederholte Biegung und Drehung nach 
entgegengeſetzter Richtung hin). Für zwiſchenliegende Beanſpruchungen find Zwiſchenwerte 
zu nehmen. Sind Konſtruktionen gegen lebendige Kräfte widerſtandsfähig zu machen, ſo iſt 
beſondere Rechnung anzuſtellen, der Beanſpruchung durch Stöße wird durch Vermehrung 
der Belaſtungsannahme nach Seite 51 ſchätzungsweiſe Rechnung getragen. Des weiteren 
iſt noch zu bemerken, daß bei vorzüglichem Schmiedeiſen bis zu / mehr zuläſſig ift, wobei 
aber zu bedenken ift, daß nach II. § 2 dementſprechend größere elaſtiſche Formände⸗ 
rungen eintreten. Man kann ſogar in mannigfachen Fällen von der Größe der elaſtiſchen 
Formänderung, welche für einen beſtimmten Konſtruktionsteil etwa zuläſſig ſein mag, ausgehen 
und danach rückwärts ſchließend die zuläſſige Beanſpruchung berechnen. 

Auch vorzügliches Gußeiſen in Formen ſachgemäß hergeſtellt, ſo daß die Gußſpannungen 
gering ausfallen und die Dichtheit eine vollkommene ift, läßt bis zu / größere Werte zu. 

Für die zuläſſige Biegungsbeanſpruchung des Gußeiſens kommt übrigens ſowohl die Form 
des Stabquerſchnittes, als auch der Umſtand in Frage, ob die Gußhaut noch vorhanden oder 
beſeitigt it (vgl. Bach, Maſch.⸗Elem.). Iſt die ſpröde Gußhaut noch vorhanden, fo vermindert 
ſich die zuläſſige Beanſpruchung. 

An Stelle der Zahlenwerte in Tabelle S. 43 werden häufig die nachſtehend angegebenen 
Formeln zur Beſtimmung der zuläſſigen Beanſpruchung verwendet. 


Zuläſſige Beanſpruchung des Schweißeiſens 700 (1 + te Sea) höchſtens aber 900 kg 


Diaz 
des Flußeiſens 800 (1 + ½ aan) " „ 1000 kg 
des Flußſtahles 900 + 650 Sun Sn „ „ 1200 kg. 


Dabei bedeuten Smin und Smax die unteren und oberen Grenzwerte der in jedem einzelnen 
Konſtruktionsteil auftretenden Kräfte. Die + Zeichen find zu nehmen, wenn dieſe Kräfte gleich⸗ 
wertig, alfo z. B. beide Zug find, die — Zeichen dagegen, wenn diefe Kräfte ungleichwertig 
ſind, alſo die eine Zug, die andere Druck iſt. 

Die für Flußſtahl gegebene Formel gilt für einen Flußſtahl von 4900—5600 kg/ gem 
Bruchfeſtigkeit; über die verſchiedenen Arten von Flußſtahl ſ. Bach a. a. O. 

Dieſe Formeln ſind z. B. für die Berechnung württembergiſcher Staatsſtraßen⸗Brücken 
vorgeſchrieben. 

Die Überſchreitung der Elaſtizitätsgrenze bis zu einem gewiſſen Grade ſchadet dem Material 
nicht, feine Feſtigkeit erhöht fich dadurch, allerdings auch feine Sprödigkeit; ein Beiſpiel hiefür 
iſt der gezogene Draht, derſelbe muß während der Herſtellung wiederholt zur Beſeitigung der 
Sprödigkeit ausgeglüht werden. Deſſen Bruchfeſtigkeit wird aber bei Eiſendraht 7000 kg/ gem, 
bei Stahldraht 13 000 kg/ em, fo daß z. B. bei Eiſendraht 1200 kg / gem noch ruhig als Be⸗ 
anſpruchung genommen werden können. 

Zu Drahtſeilen verarbeiteter Draht wird jedoch nur noch auf 200 kg/gem bei Eiſen und 
400 kg/ gem bei Gußſtahl beanſprucht, weil die Drähte infolge ihrer Verdrehung ſtarke ſeit⸗ 
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liche Preſſungen aufeinander ausüben. Man hat bei den angegebenen Beanſpruchungen noch 
zehnfache Sicherheit gegen Bruch, während ſonſt bei Eiſen und Stahl nur 3.—ö fache Sicher⸗ 
heit gefordert wird. — Iſt es bei Bronzeteilen möglich und zuläſſig, durch mechaniſche Behand⸗ 
lung die Elaſtizitätsgrenze höher zu legen, jo darf die Belaſtung etwa um die Hälfte höher 
genommen werden als in den Tabellen. 

Gewöhnliches Gußblei in 10—15 mm dicken Platten, fließt bei mehr als 100 kg/ gem 
Beanſpruchung ſeitlich aus, Bleiwürfel ſchon bei 50 kg/ qem. 

(II. S 4.) F. Banffeile. 

Die Bruchfeſtigkeit ift für „laufende“ Seile 800 — 900 kg/ gem, für „ſtehende“ Seile 1200 
bis 1300 kg / gem. 

Bei Flaſchenzügen zc. werden die Seile meiſt nur mit 100 kg/ gem Querſchnitt belaſtet, 
jo daß 8—9fache Sicherheit vorhanden ift. 


(I. § 4.) G. Perſchiedene Materialien. 

Bei den ſonſtigen Materialien verurſacht die Verſchiedenartigkeit der Herſtellung und der 
Bearbeitung große Verſchiedenheit der Angaben der Feſtigkeit. Prüfung in jedem einzelnen 
wichtigen Fall ratſam. Literatur: „Bach, Elaſtizität und Feſtigkeit“, „Bach, Maſchinen⸗ 
elemente“, ferner die Arbeiten von Bauſchinger, Tetmajer u. a., ſowie des „Ingenieurs 
Taſchenbuch Hütte“. 

Die Biegungsfeſtigkeit des geblaſenen Glaſes fei 125 kg/ gem; für Rohglas von d = 0,5 
bis 1,5 em Dicke ift die Bruchfeſtigkeit / [200 + (1,5 — d) s. 160] kg / gem. 


(II. § 4.) H. Baugrund. 

Durchſchnittswerte der zuläſſigen Beanſpruchung auf Druck: feſter Sand 1,5 — 1,8 kg / gem; 
gewöhnlich feſter Baugrund 2,5—3,5 kg/ gem; Felſen 6—10 kg/qem. 

Claſen gibt in dem Werke über „Fundationen“ folgende Zahlenwerte an: Felsarten, 
Druckfeſtigkeit Baſalt 1200 — 1800, Baſaltlava 400 — 700, Granit 360—1000, Grauwacke 600 
bis 800, Kalkſtein 200 — 250, Porphyr 300—500, Sandſtein 150—550, Trachyt 60—200; 
Tuffſtein 50—60 kg/gem. Hievon fei höchſtens /10 als zuläſſige Beanſpruchung zu wählen. 

Nach „Wochenſchrift d. öſterr. Ing. u. Arch.⸗Verein 1889“ ſagt die auch vom Wiener 
Stadtbauamt amtlich benützte „Norm für die Berechnung der Belaſtung und Beanſpruchung 
von Baumaterialien und Baukonſtruktionen“: Zuläſſige Belaſtung des Baugrundes: 

1. Lehm und Mergel, ſehr feucht, dünner Sand von mindeſtens 1 m Mächtigkeit, jedoch 
gegen Ausweichen geſchützt, bis 1,5 kg/ em; 
bei ſandigem Schotter, feſt, von geringerer Mächtigkeit oder wechſelnder geneigter 
Lagerung, dann Lehm und Mergel, trocken, jedoch ſtehend oder teilweiſe ſtehend und 
gegen Ausweichen geſchützt, bis 2,5 kg/ gem; 
3. bei feſtgelagertem, grobkörnigem Schotter, dann fog. Plattenſchotter in großer Mäch⸗ 
tigkeit, ferner liegender Lehm und Mergel, trocken, bis 3,5 kg / gem; 
4. bei lockerem, waſſerhaltigem Boden und Fundierung mit Pfählen, bis 2 kg / qem; 
5. wie 4., aber Pfähle und Beton von 60 cm Dicke, bis 3,0 kg/ gem. 

Bei einzeln ſtehenden Pfeilern ſind bei Anwendung dieſer Werte die Fundamente (min⸗ 

deſtens nahezu) quadratiſch anzulegen. 


Dieſe Norm geht ſehr vorſichtig zu Werke, wie dies bei Gründungen ſtets ratſam iſt. 
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Berliner Sandboden wird mit 4,5 kg/gem belaftet; wo geringe Setzung ungefährlich find, 
kommen ſelbſt 5,1—6,6 kg’gem Beanſpruchung vor. 

Für feſtgelagerten Sand und Kiesſchichten, Lehm und Tonboden find 4—5 kg/ gem, 
wenn Ausweichen unmöglich iſt, unbedenklich. Eine Zunahme mit Tieferlage der Fundamente 
iſt bei der zuläſſigen Beanſpruchung gerechtfertigt, weil tiefe Fundamente ſchädlichen Einflüſſen 
mehr entrückt find und ſeitliches Ausweichen, Senkung zc. weniger leicht vorkommen können, 
auch die Durchfeuchtung gleichmäßig bleibt. 

Anhang. Bei der großen Wichtigkeit der Annahmen für die zuläſſige Beanſpruchung 
iſt zum Teil von Behörden, ſo z. B. von der Berliner Baupolizei vom 21. Febr. 1887 und 
der Bauabteilung des preußiſchen Miniſteriums der öffentlichen Arbeiten vom 16. Mai 1890 
eine diesbezügliche Tabelle aufgeſtellt worden, welche bei Prüfung von Baugeſuchen zur An⸗ 
wendung kommt. Dieſe Aufſtellungen ſind nachſtehend zuſammengefaßt. 


Material 


Schweiss- und Flusseisen 750 — 1000 750-1000 600—750 | Basalt a 75 


Gewölbtes Eisenblech . i 500 500 — Basaltlavn . oo a a w al 40 
Eisendraht | 1200 — — Granit 8 4⁵ 
Gusseisen. 250 500 200 Sandstein, je nach Härte. i 15—30 
Zinkblech. . . . 200 200 150 Biegung gewöhnlich 20 
> |: 1 00:0 Muschelkalk under 25 
Eschenholz . .. . . 100-120 66 = — ni a 
Eiche und Buche 100 80 20 0 
Dieselb we ga Backsteingemäuer: 
6 gewöhnliches in Kalkmörtel 7 
weilige Bauten 120 90 20 R 7 
Kiefernholz 100 60 10 „ in Zementmörtel 11—12 
R Klinker in Zementmörtel . 1214-20 
Dasselbe für zeit- i . a 3. 8 
1 er 8 Mauerwerk aus porigen Steinen 3—6 
weilige Bauten 120 70 15 S 
T hol 60 50 Marmor : rr 24 
C | 2 = Kunstsandstein . . . ; 45 
— m —ůů— Stein aus Zement, Sand, | 
Beton | 5—10 = Schlacken 12 
Bei bester Ausführung 1 Glass 25 
Fundamentbeton 0,75 m Rammpfähle je uno Bodenart 20—40 
Bar o coses — 5 — Guter Baugrund . . .. .| 2,5 
Bester Baugrund. . . . . | 5,0 


Bei gemauerten Deden aus Backſteinen und Zementmörtel darf in Berlin die Beanſpruch⸗ 
ung 15% der nachgewieſenen Steinfeſtigkeit, d. h. in der Regel bis zu 20 kg/ gem, höchſtens 
bis zu 35 kg/ qem betragen. 

Auch in anderen Städten beſtehen ähnliche Vorſchriften, ſo gelten z. B. in Nürnberg 
folgende Werte (ſ. Tabelle S. 46): 

Größere Beanſpruchungen werden ab und zu für größere zuſammengeſetzte Eiſenkonſtruk⸗ 
tionen, ſogen. Verbundkonſtruktionen, zugelaſſen. Um auch diesbezüglich ein Beiſpiel zu geben, 
ſeien die für ſolche Konſtruktionen in Nürnberg zugelaſſenen Werte mitgeteilt, obſchon mir die 
1000 oder 1200 kg/ gem überſteigenden Beanſpruchungen zu hoch vorkommen. Die Nürn⸗ 
berger Baupolizei ſtellt übrigens ſelbſt der Benennung dieſer hohen zuläſſigen Beanſpruchungen 
folgende Erklärung voran: 
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Zulässige Beanspruchungen von Baustoffen. 


Zulässige Beanspruchung in kg/ qem 


Baustoffe auf 1% auf Ab- 
Druck e | auf Zug |scherung 


— — — — — — ——b— : ——y„— 7 
1000 1000 800 


Walzeisen für ruhende Last bei gewöhnlichen Baukonstruktionen 1000 | 
5 für bewegliche Las. 750 | 750 750 600 
Gusseisen u 2 TE 500 | 250 200 
Weiches Holz für IE er 60 | 75 100 10 
5 „ „ U zeitweilige Bauten 75 100 120 15 
Eichenholz für Dauerbauten . 80 90 100 20 
Granit PA g 60 
Guter Sandstein aus der ere y von Nürnberg. 24 
Harte Sandsteine: Wendelsteiner Quarzit. . . | 20—40 | 
f Buntsandstein =: = s sw mas 2 um. 25 | 
Uttenreuther ar ae 8 S á 15 
Jurakalksteil nnn 4 
Muschelkalkstein . TEE EEE 25 
Beton Yo der nachgewiesenen Bruchfestigkeit 


Mauerwerk aus gut gebrannten Backsteinen oder Hochofenschlacken- 
steinen in Kalkmörtel . 


desgl. in Portlandzementmörtel . 3 K 8 12 | 

Bestes Klinkermauerwerk in Portlandzomentmőrtel. >22... | 14—18 | 

Portlandzementmörtel . 18 3 
5 


Guter Baugrund bei Sandboden 4 8 „ % . e PR; 
bei Felsen entsprechend mehr. 


Bei eiſernen Verbundkonſtruktionen können unter der Vorausſetzung, daß nur Qualitäts⸗ 
eiſen (Flußeiſen) zur Verwendung gelangt, welches den Normalbedingungen für die Lieferung 
von Eiſenkonſtruktionen für Brücken⸗ und Hochbau, aufgeſtellt vom Verbande deutſcher Architekten⸗ 
und Ingenieur⸗Vereine, dem Verein deutſcher Ingenieure und dem Verein deutſcher Eiſen⸗ 
hüttenleute (Verlag von Otto Meißner in Hamburg 1900) entſpricht, höhere Beanſpruchungen 
des Eiſens zugelaſſen werden. 

Unter ſolchen Verbundkonſtruktionen ſind diejenigen aus mehreren Gliedern zuſammen⸗ 
geſetzten Eiſenkonſtruktionen zu verſtehen, bei denen eine eingehende Unterſuchung hinſichtlich 
der ungünſtigſten Belaſtungsweiſen und genaue Berechnung und Aufzeichnung der Einzelteile 
ſtattfindet, insbeſondere die Knotenpunktsanſchlüſſe ſorgfältig, dem heutigen Stand der Wiſſen⸗ 
ſchaft entſprechend durchgebildet werden. 

Für die Erfüllung obiger Bedingungen hat die ausführende Firma ausdrücklich die volle 
Verantwortung in einer ſchriftlichen Erklärung zu übernehmen, deren Wortlaut vorgedruckt von 
der Baupolizeibehörde zu beziehen iſt. 


Zuläſſige Beanſpruchungen von Flußeiſen bei Verbundkonſtruktionen für 1 qem. 
A) für ruhende Laſt auf Zug und Druck: 
1. für Belaſtung aus Eigengewicht, 
oder Eigengewicht und ruhender Nutzlaſt, 
n 1 mit M m und Schnee 
7 P 5 ip r „ Wind 100 kg 
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2. für Belaſtung aus Eigengewicht mit ruhender Nutzlaſt und PUF und 
Wind zufammen . . . ee * * a 1600 kg 
3. für nur durch Wind E Zeile VE ur? GE re Pu 1600 kg 


B) für bewegte Laſt auf Zug und Druck: 
1. für unmittelbar, d. h. nicht erſt durch ein zwiſchenliegendes Tragglied 
vermittelte Belaſtung durch bewegte Laſten ohne beſondere Stoßwirkung 
(Belaſtung durch Krane oder Fahrzeuge))õʒ/) 800 kg 
(bei gleichzeitiger Wirkung von zwei oder mehreren Kuchen Re M 
ſelben Laufbahn ift eine Beanſpruchung bis zu 1000 kg zuläffig.) 
. für mittelbare, alſo durch Vermittlung eines zwiſchenliegenden Trag⸗ 
gliedes erfolgende a zum ae . 5 beſondere Stoß⸗ 
wirkung 8 „ . d e . . 1200 kg 
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C) für ungünſtigſte Geſamtbelaſtung auf Zug und Druck: 

Für Teile, deren höchſte Belaſtung durch Zuſammenwirken beſonders 

vieler Belaſtungszuſtände erreicht wird, iſt je nach dem Grade der 

Wahrſcheinlichkeit dieſes Zuſammentreffens eine Beanſpruchung von . 1200—1600 kg 

zuläſſig. 

Die Beanſpruchung auf Abſcherung darf in allen Fällen 1000 kg auf 1 qem nicht 
überſchreiten. 

Gegen Ausknicken von Druckſtäben muß mindeſtens immer noch fünffache Sicherheit 
(nach den Eulerſchen Formeln berechnet) vorhanden ſein. 

Bei Verbundkonſtruktionen kann unter Umſtänden auch die zuläſſige Beanſpruchung anderer 
Bauſtoffe höher gewählt werden und zwar in demſelben Verhältniſſe, wie für Walzeiſen. Doch 
bleibt die Genehmigung dazu für jeden beſonderen Fall dem freien Ermeſſen der Baupolizei 
vorbehalten. 


II. § 5. Eigengewichte und Belaſtungen der Bonſtruktionen. 


Das Eigengewicht eines einfachen Konſtruktionsteils berechnet ſich aus deſſen Kubik⸗ 
inhalt, welcher mit dem Gewicht der Kubikeinheit zu multiplizieren iſt. Das ſpezifiſche Gewicht 
eines Körpers gibt an, wie viel kg 1 Liter = 1 cdm oder, was dasſelbe ift, wie viel Tonnen 
ein cbm des Materiales wiegt (1 cbm = 1000 1; 1 t = 1000 kg). Sit z. B. das ſpez. 
Gewicht des Schmiedeiſens zu 7,8 angegeben, fo heißt das: 1 cdm Eiſen wiegt 7,8 kg oder 
1 cbm Eiſen wiegt 7,8 t = 7800 kg. Solche Angaben find meiſt den Logarithmentafeln 
angehängt, ferner in Tabelle 1 Seite 48 zu finden. Dieſe Tabelle iſt im weſentlichen nach 
den Vorſchriften der Berliner Baupolizei vom 21. Februar 1887 und des kgl. preußiſchen 
Miniſteriums der öffentlichen Arbeiten vom 16. Mai 1890 zuſammengeſtellt. 

Das Eigengewicht zuſammengeſetzter Konſtruktionsteile kann zwar aus dem Gewicht 
der einzelnen Teile berechnet werden, für die gebräuchlichſten Konſtruktionen iſt dies jedoch ſchon 
geſchehen, jo daß ſofort geſagt werden kann, wie viel kg z. B. 1 qm Blechbedachung zc. wiegt. 

Auch die beweglichen Belaſtungen der Baukonſtruktionen wurden nach dem Gewicht 
der einzelnen Teile berechnet, ſo daß man hier ebenfalls ſchon Werte beſitzt, welche angeben, 
wie viel kg durch eine ſolche Belaſtung auf gewiſſen Platz, z. B. 1 qm, kommen. Menſchen⸗ 


Tabelle J. 
Eigengewichte der Baustoffe. 


Baustoff 


Eis „ „ Tà 
Gewöhnliche Erde | rocken f 

ul etn | frisch durchnässt 
Tonerde y- eacken 


durchnässt 
Kies oder Sand 
Fork t 
Steinschotter 
Steinkohlen . 
Roggenschüttung . TE 
aus vollen Steinen 
Backsteinmauerwerk“ „ porösen „ 

„ Lochsteinen . 
frisch. 
trocken 
K frisch. 

trocken 


Sandsteinmauerwerk 


Kalksteinmauerwer 


Basalt. 
Granit. 
Beton . 
Marmor . 
Asphalt. 


Tannenholz . 
Buchenholz . 
Eichenholz 
Kiefernholz. 

Pitchpine Holz 
Rheinische Schwemmste ine 
Backstein 
Sandstein 3 
Gebrannter Kalk . 
Zement, aufgeschüttet 
Trockener Bauschutt 
Trockener Mörtel. 


| kg/cbm 


910 
1460 
1600 


1800 
1550 
1950 
1800 
550 
1620 
1280 
650 
1600 
1300 
in 
2700 
108 200 
2700 
1500 
600 


750 
800 


650 


550 
850 
2100 
2350 
1000 
1200 
1350 
17—1800 


Gewichte geschichteter Körper. 


Eichenholz in Scheiten. 420 
Buchenholz š 5 400 
Weisstannenholz „ 5 340 
Fichtenholz 2 M 820 
Formsand, aufgeschüttet 1200 

5 1650 
Gas-Koks . 300—350 
Zechen-Koks . | 880—450 
Holzkohlen . ; . | 150—200 
Steinsalz, gemahlen . | 1000 
Siedesalz . . | 750-800 
Chilisalpeter 5 | 1000 
Feine Blende . 


-| 2400 


Tabelle II. 
Gewichte der Dächer. 


g ; a/ am 
1. Tragende Konstruktion | geneigter 
2 ali Dachfläche 


In Eisen ausgeführt. + . | 15--20 


In Holl˖ 2 2 2 2 22 nn. 25—30 


2. Dachdeckunger en 


Holzzementdach er . 200 
Doppeltes oder Kronenziegeldach . | 100—180 
Einfaches Ziegeldach . . . . . . | 85—100 
Asphaltdach mit Lehmunterlage . | 70—80 
Schieferdach mit Holzschalung g . 65—75 
Glas auf Winkeleisen 50 
Schiefer 5 Mr nn. 46—50 
Wellblech „ Da re 25 


Teerpappe „ 8 22 
Zinkblechdach auf Schale „ „ „ 40 
Pappdach inkl. Holzsparren 30 
Gusseiserne Platten auf Winkeleisen . | 7 
Blech auf Winkeleisen. . . .. - | 20—25 
3. Gesamtes Eigengewicht kg/ am 


samt Schnee und Wind, nach den Grundriss. 
N ormen der Berliner Baupolizei | fläche 


Je a nach der Dachneigung: flach steil 
bei Teerpappe, Metall oder Glasdeckung | 125—-150 
„ Schieferdeckung . . . . . . . | 200—240 
„ Ziegeldeckung . 250—300 
„ Holzzementdeckung . 
„ steilen Mansardendächern 


Mittelwert für Gedächtnis. 


Gewichte von Mahlprodukten. 
a) Rohprodukte [zem IR Zwischenprodukte — 


Weizen . 700-800 Vom Weizen: lose fest 
Roggen . 680-790) Weizenschrot . 470-550 
Gerste. 610-700 Grober Gries . 350—450 
Hafer. 430-540 Feiner Gries . 1550-650 
Erbsen,Bohnen, Feine Schalen. 250— 350 
Linsen 850 vom Roggen: 

Hirse. 850 Roggenschrot . ‚560-600 
| Gries. . 500-550 


g Endprodukte 


Vom Weizen: kg/ebm m vom Roggen: kg/ ebm 

Mehl. . 410-800 Mehl . . . 500-870 

Feine Kleie . 320-600) Feine Kleie 375-440 

Grobe Kleie . 150-400, Grobe Kleie . 290-350 
i | 


Zu IS 5 
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Tabelle II. 


Gewicht von Bedachungen 
nach den Vorschriften der Bauabteilung des K. preussischen Ministeriums der öffentlichen 


Arbeiten. 
Art der Bedachung Dachäche 

Einfaches Biberschwanzdac c)) 90 
Biberschwanz-Doppeld ac) 120 
Kronendach. 2 22 2 a nn 150 
Pfannendach . ... Erg 90 
Desgl. auf Schalung 2,5 cm stark e inie W un a KE „ 110 
Deutsches Schieferdach auf Schalung 2,0 em stark 85 
Faälsziepadach:-. v u.a a „„ „ „ dr 110 
Zinkdach auf Schalung 2,5 cm stark. . . Dr a er E 40 
Teerpappdach auf Schalung 2,5 cm stark zur % 35 
Wellblechdach auf Winkeleisen (Wellblech 150. 40. 1,5 mm, L Pisten, 

2 m freitragend bei 2 m Abstand») = 25 
Holzzementdach einschl. Schalung 3,5 cm stark und Sparren 13.18 cm ie i 180 
Glasdach auf Sprosseneisen einschl. dieser, Glas 4 mm stark (Sprossen- | 

abstand 0,45 mp ))) E a o ai 20 
Desgl. Glas 5 mm stark P BE 0,50 0 5 25 
Desgl. Glas 6 mm stark (Sprossenabstand 0 55 m ) | 30 


Tabelle IV. 


Nutzbelastungen der Zwischendecken 
nach den Vorschriften der Bauabteilung des K. preussischen Ministeriums der öffentlichen 
Arbeiten. 


Mittleres Gewicht zu lagernder 
Stoffe 


Angar für Wohn- und kleine Dienst- Heu und Stroh 
gebäude ausschliesslich etwaiger be- Gras und Klee 
sonderer Belastung durch Akten usw. | Mist und Guano . 

Nutzlast für grössere Geschäftsgebäude | Rüben 

Nutzlast für Versammlungssäle Erbsen, Bohnen, Linsen 


Torf . 
Nutzlast für Decken unter Durchfahrten l Braunkohlen 
oder befahrbaren Höfen, wenn nicht Steinkohlen 
grössere Einzellasten (z. B. Rad- 


HR i Schlacken und Koks- Alena š pus 
drücke) zu berücksichtigen sind . Aktengerüste, Bücherschränke u. dergl. | 


Nutzlast für Treppen Rüb- und Leinsaat . 
Kartoffeln 
Zucker TE 
In Säcken ET ist hiervon das 
/ fache zu rechnen. 


a 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 


Tabelle V. 
Eigengewichte von Decken. 


2. Für Fabriken mit schweren Maschi- 
nen, Speicher, öffentliche Lokale u. s. w. 


Eigen- Nutz- Gesamt- 
last last last 


kglam 


1. Für Wohnhäuser und Fabriken mit 
leichten Maschinen. 


Eigen- Nutz- Gesamt- 
| last | last last 


Art der Konstruktion Art der Konstruktion 


Dachbalkenlage in Wohnhäusern . Topfgemölbe; Töpfe 10—20 em hoch m -200| — — 


i 


ii kg/gm 
N | | 
Gewölbte Decke ¼ St. st. incl. | | Holzbalkendecke mit halbem Win- 
Hintermauerung, zwischen eiser- | delboden für Tanzlokale, Heu- 
nen Trägern für 1—1,5m Spann- | und Fruchtböden . 350 | 350 700 
wae inel. Putz- und Fiasboden- | 0 Holzbalkenlage mit Bohlenbelag in 
Gemüt Mn 300 | 200 | an Salzspeichern, wenn 3 Tonnen- 
dto. ½ͤ St. st. sonst wie vorig . | 400 | 200 600 reihen übereinander liegen 200 600 800 
dto. ½ St. st. für 2—3 m Spann- | = dto. mit Bohlenbelag in Kaufmanns- 
weite 500 | 200 700 Speichern 350 7504500 en 
dto. ½ St. st. aus porösen Steinen, | A 
sonst wie vorig . | 130 | 200 | 330 Gewölbte Decke ½ St. st. zwischen 
| eisernen Trägern für 1—1,5 m 
Decke aus Wellblech, Backelplaten | Spannweite in Fabriken oder 
oder: Being- Eisen mit Beton Lagerräumen . .. . . 450 | 500 | 950 
zwischen Trägern im Beton 
13 em dick . . . . . . 250 | 200 | 450 | dto. 1 St. st. für 2—3 m Spann- 
Decken nach franz. Sa 4008 | weite, sonst wie vorig . 650 500 | 1150 
Eisen mit Füllung aus Gyps er- Decke aus Wellblech, Buckelplatten 
fordern an Eisengewicht 15 bis oder Belag I-Eisen mit Beton 
30 kg. Gypsgewicht 220 kg, 20 em dick, sonst wie vorig . 350 500 850 
Holzgewicht 25 kg. 270 | 200 | 470 | Fussboden unter Durchfahrten oder | 
Holzbalkendecke mit lc Hofräumen, auf welchen Fuhr- 
Fussboden 80 200 280 werke verkehren . 4-50N| 800 112-1400 
dto. mit doppeltem e e Balkenlage in Kornspeichern — 850 
oder mit einfachem Fussboden ; 
Wol her wi 2E 7 
und Decken putz. 100 200 | 300 ä w 
dto un laden Winde 1 Ausstellungsräume, mindestens . A — — 1000 
Fussboden mit Deckenputz . . || 300 | 200 | 500 | Gewölbte Treppen . 500 | 500 | 1000 
dto. mit ganzem a Gewölbte Decke ohne Fussboden- 
sonst wie vorig . . . .. 400 | 200 600 lage 2 Peer en 700 


Tabelle VI. 
Rigengewichte der Wände. 


Gewicht in 
3 ki se pe 2 12 
Art der Konstruktion asly. | Für Wände aus anderen Materialien erhält man 
flach 8 2 è 
— die Belastungen. wenn man die vorigen Zahlen 


Fachwand 1½ St. st. in Schwemmsteinen (auch für Backsteinmauern mit nachfolgenden Coeff- 
Hoblziegaln r ERS cienten multipliziert: 


dto. ½ St. st. in Backsteinen, sonst wie vorig 
Coefflcient 


dto. 1 St. st. in e von beiden Mauer aus Hohlziegeln oder porösen Steinen. 0,6 
Seiten verputzt . e h E ia f 


dto. 1 St. st. in Backsteinen, sonst wie vorig 
dto. 1½ St. st., Sandsteinen . 1 13-14 


2 
dto. 2 St. st. „ g 4 Tuffsteinen . . . . . a. 0,9—1,0 
dto. 2½ St. st. „ gepressten Schlackensteinen . . . 1,0 
dto. 3 St. st. „ 


dichtem Kalkstein, Granit etc.. . 1,5—1,6 
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Tabelle VII. 


1 Ladung von 10000 ke en Ztr.) enthält cbm: 


Brauneisenstein . . . el 3,0—3,5 Koks, Zechen |18, 9—26,3 
Braunkohlen, Merge u, in u Stücken 12,8 15,4] Lehm, frisch gegraben 6,0 
Buchenholz in Scheiten 25,0 Mörtel (Kalk und Sand). . . . . | 5,6—5,9 
Eichenholz „ 8 „ „ E 23.8 Nadelholz in Scheiten. 30,3 
Fichtenholz „ 5 ses -| 818 Presskohlen (Brikette) . . . . . | 9,0—10,0 
Flusskies, trocken. 3.74.3 Rüben . ꝗ ꝗ.q . . | 154—175 
ý nass.. a a | 8—4,0 | Schlacken und Koksäsche Ir l W 16,7 
Flusssand, feucht . . . 2.2... 5,7 Schwefelkies ame 3,0 
Formsand, aufgeschüttet. 8,3 Schwemmsteine írheinische) ae 11,8 
eingestampftt 6.1 Spateisenstei n. 30—3,3 
Holzkohlen von weichem Holze | 66,7 Steinsalz, gemahlen 9,8 
er „ hartem K 45,5 Teer, Steinkohl enn 8,3 
Kalk, gebrannt, unab gelöscht. 4.05.5 Thon, trockbeeeeeeeeeensns 5,6 
Kalk- und Bruchsteine 5.0 PR nass en ER ar AM Ron Bei 5,0 
Korte. = „ s ao |13, 7—15,4| Torf, lufttrocken . . . . . . . |24,4—30,8 
Kohlen, Zwickauer |13,3—13,9 „ feucht . so sa a. aa 115,4—18,2 
oberschlesische . . . . . ,132—14,3 Trass, gemahlen . . | IQ 
> niederschlesische . . . . :11,9—14,1 Welsstannenköle in Scheiten 8 29,4 
„ Saar.. 12,8—14,8 Ziegelsteine, gewöhnliche 6.77, 
Ruhr- . e sew a s o 111,8—18,7 5 Klinker. . 5.6—6,3 
Koks, Gas ... 2189058 


Nach des Ingenieurs Taschenbuch der 
„Hütte“ in Berlin. 


gedränge verurſacht z. B. eine Belaſtung von 300—500 kg/qm, es tritt jedoch diefe Belaſtung 
meiſt nur in öffentlichen Lokalen, Sälen u. ſ. f. ein. Eigentlich dichtes Menſchengedränge, 
wie es bei Volksaufläufen, vor den Theatereingängen u. f. w. vorkommt, kann bis zu 860 kg / gem 
Belaſtung verurſachen. Für Säle in Privathäuſern genügt die Annahme von 250 kg/ am. 
In gewöhnlichen Wohnräumen können ſchon 150 kg/ am als Belaſtungsannahme genügen, 
meiſt nimmt man nicht unter 200 kg/ qm. 

Es iſt ein weſentlicher Unterſchied zwiſchen ruhenden und bewegten Nutzlaſten zu 
machen. Bei mäßig erſchütterten Bauteilen, z. B. bei Decken von Wohngebäuden, Geſchäfts⸗ 
räumen, Warenhäuſern genügt es die wirklich vorhandene Nutzlaſt in die Rechnung einzuführen. 
Bei Bauteilen die ſtärkeren Erſchütterungen oder ſtark wechſelnder Belaſtung ausgeſetzt ſind, 
wie z. B. bei Decken in Verſammlungsräumen, Tanzſälen, Fabriken, Lagerhäuſern iſt die 
Nutzlaſt um ihre Hälfte vermehrt in der Rechnung zu berückſichtigen. Bei Belaſtungen mit 
ſtarken Stößen, wie z. B. bei Kellerdecken, unter Durchfahrten und Höfen iſt der doppelte 
Wert der wirklichen Nutzlaſt in der Rechnung anzunehmen. 

Ferner ſind beſonders große Einzellaſten wohl zu berückſichtigen und deren Gewichte 
zu erheben. Z. B. wiegen Kaſſenſchränke 20—40 Ztr. und mehr, und bedecken nur 0,5 bis 
0,8 qm Bodenfläche. 

Angabe für beſondere Fälle enthalten Tabelle II bis XII. 

Dieſe Einheitsgewichte ſind nur annähernd richtig, woraus ſich ergibt, daß bei ſtatiſchen 
Berechnungen, welche ſich auf ſolche Gewichtsannahmen ſtützen, ſtets ſinngemäße Zahlen⸗ 
abrundungen vorgenommen werden ſollen. 
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Zu Tabelle II iſt noch zu bemerken, daß für mittlere Dachneigungen eine lotrechte 
Geſamtbelaſtung durch Schnee und Wind von 100—125 kg dem Grundrißfläche angenommen 
werden kann. Eine andere Feſtſtellung der Gewichte der Dächer iſt in den Vorſchriften der 
Bauabteilung des preußiſchen Miniſteriums der öffentlichen Arbeiten vom 16. Mai 1890 ent⸗ 
halten, welche von den Werten in Tabelle II wenig abweicht, aber die Art des Daches näher 
angibt, weshalb ſie in Tabelle III wiedergegeben werden mag. 

In dieſen Gewichten find die Sparren, Latten und Mörtel ꝛc. inbegriffen; ſoweit nicht 
beſondere Angaben gemacht ſind, iſt vorausgeſetzt: Sparrenabſtand 1 m, Sparrenſtärke 13 16 cm, 
Lattendicke 4/6 em. Man kann bei eiſernen Dächern für den Quadratmeter Grundfläche das 
Geſamteiſengewicht zu 35—45 kg annehmen, wovon 20—30 kg auf die Dachbinder entfallen. 

Für die Zwiſchendecken ſind von den genannten Berliner Behörden ſowohl für die Eigen⸗ 
gewichte als für die Nutzlaſten Gewichtsangaben gemacht worden; Tabelle IV enthält letztere. 
Für erſtere find die Angaben des Miniſteriums weggelaſſen, weil Tabelle V, welche aus ver- 
ſchiedenen Quellen zuſammengeſtellt iſt, diesbezüglich Anhaltspunkte gibt und im übrigen für 
jede einzelne Konſtruktion in wichtigeren Fällen Gewichtsberechnungen doch nicht zu entbehren ſind. 
Die in Tabelle V für die Nutzlaſten angegebenen Gewichte find als die unterſten Werte anzuſehen. 

Häufig ift für ſtatiſche Berechnungen die Kenntnis des Meßgehaltes von Eiſenbahnwagen⸗ 
ladungen erforderlich; es ift deshalb Tabelle VII eingeſchaltet worden. 

In Nürnberg gelten bei der baupolizeilichen Prüfung von Bauplänen nachſtehende Werte: 


Tabelle VIII. 
Eigengewichte. (Nürnberg.) 


= 2 
. für 1 cbm |A für 1 ebm 
= 2 k „ 
= Benennung ký 5 Benennung A 
A 2 
1] Erde, Lehm, Sand, trocken 1600 13} Beton je nach Mischungsverhältnis 
24 „ š „ nass / | 1800 und Bestandteilen 2000-2500 
und desgleichen Kies ` "| ; 141 Bimsbeton. a s 2 3 1400 
3 Mauerwerk, trocken, aus Back- | 15 Schlackenbeton . . . . . . .!| 1400—1700 
steinen, Hochofenschlackenstei- ; 16 Nadelbolz. . ». 2 2... ol 650 
nen, Behringersdorfer Kunst- 17 Eichenholl 2. 22... 800 
sandsteinen in Kalk- und Zement- | 18 | Gusseisen 7200 
mörtel . 2.2.0.) 1600 19] Schmiedeisen 7800 
4| Mauerwerk, trocken, aus rhein- | 20 Glass 22800 
ischen Schwemmsteinen . . .| 900 21 Schiefer 1 270 0 
5 Desgl. aus porigen oder Lochsteinen 1100—1800 fos | n. SEE 17 
8 5 22 | Gips. gegossen 970 
6 Mauerwerk aus Sandsteinen der 23 H d Stroh i 
Nürnberger Umgebung 2000 x eu un troh, ungepresst . -| 100 
7 | Mauerwerk aus harten Sandsteinen, k Weizen. 760 
z. B. Quarzit, Mainsandstein .| 2100—2700 25 Roggen und Gerste 680 
S| Mauerwerk aus Klinken . . . 1800 26 Hafer um. m a na 430 
9 | Pfeiler aus Granit oder Marmor. 2700 27|Dammalz . o s e 2 2000. 555 
10 Mauerwerk aus Muschel- oder | 28 | Hopfen, lose geschütlet. . . .| 40 
JürskalE a mo 0% | 2600 „ gepresst, ohne Verpackung | 425 
11 | Verputz aus Kalkmörtel. 1600 1 5 mit 5 590 
12 x „ Portlandzementmörtel , 2000 29| Braunkoh len. 650 
(Verputz ist mit 1½ em Stärke 30 Steinkohlen 900 
beim Mauerwerk für jede ver- 31] Koks i 450 
putzte Seite zuzurechnen.) 32| Eis 4 910 


Tabelle N. 
Eigengewichte von Wänden. (Nürnberg.) 


Benennung der Wände 


!/, Stein (0,12 m) starke Backsteinwand ohne 1'', Stein (0,38 m) beiderseits verputzt 656 
verputz ti e si 5 . 192 § 2 Stein (0,51 m) starke Backsteinwand ohne 

desgl. einseitig mit Kalkmörtel verputzt. 216 Verputz: 816 

„beiderseits, 3 a 240 a einseitig verputzt. . . 840 

Schwemmsteinwand 0,10 m stark‘ Für 140 > beiderseits . . . 864 

= 0.12 m Verputz 156 Monierwand 5 em stark. . . . . . 100 

Fachwerkswünde 0.12 m 0 für m U sa „ oo e a a evei MA 

ausgemauert ohne Verputz: jede 8 D „ a a d O 

a) Holzfachwerk mit Backsteinen . a 17 Rabitzwand 5. — a at 80 

mit Schwemmsteinen Nauf 1 qm 102 ~ Toa aa ae h oa a a 

b Eisenfachwerk mit Backsteinen | zuge- 220 5 16 a ser aa 180 

mit Schwemmsteinen schlagen 130 f Gipsdielenwand 5 em stark 50 

1 Stein (0,25 m) starke Backsteinwand ohne m T MA EA 70 

Verputz 400 “ 10 55 e 90 

5 einseitig verputzt . . . 425 „ durchlocht ss 40 

| 9 beiderseits „ 450 S 5 Tamaa 0 

1!/, Stein (0,38 m) starke Backsteinw and dis 5 5 10 .„ Su wm e A 80 

Verputz 608] Bimssandzementdielen / 5cm stark. 55 

r einseitig verputzt 632 | Romanzementgipsdielen 7 7 80 

Tabelle X. 


Eigengewichte und Belastungen von Decken. Nürnberg.) 


Eigen- Nutzlast | Gesamt- 


Bauteile b far 1 am ers 
kg | kes | kg 


Kappengewölbe ½ Stein (0,12 m) stark, 1,50 m mittl. Spannweite mit 
Hintermauerung, ohne Fussboden, ohne Verputz . 27 
1 Stein (0,25 m) stark, wie vor 5 
1f, Stein (0,12 m) stark, 1,50 m mittl. Epanhwölts mit 
Hintermauerung, mit Holzfussboden und 0,15 m hoher 


Sandschüttung im Scheitel 500 
r 1 Stein (0,25 m) stark desgl. 725 
5 1 Stein (0,25 m) stark, ohne Auffüllung, adir mit Klinker- 
pflaster unter Durchfahrten und befahrenen Höfen . 700 650 1350 
Hi % Stein (0,12 m) stark aus Schwemmsteinen mit Hinter- 
mauerung, ohne Auffüllung hk K à 160 
Massivdecken ohne Deckenputz, Auffüllung und Fussboden: | 
Albrechtsdecke . . . SE 200 
Ankerdübeldecke ohne Eineneinlage o, 151 m stark. 3% 135 
Š u 0, 1 mm 90 
Bavaria Hoblsteindeckë VOM 5 ama a 210 
N > 0,15 m. 190 
3 5 um a sas st 38 
Dressel-Decke Glim g ssp 4 120 
Katzsche Blechträgerdecke GIRD y ma g 85 


E 5 DIN g nr ae 70 
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Tabelle X. 


(Fortsetzung.) 


Eigen- | Nutzlast Gesamt- 


: gewicht belastung 
Bauteile für 1 qm für 1 U far 1 qm 
kg kg | kg 


Massivdecken ohne Deckenputz, Auffüllung und Fussboden: 


Sekuradecke 0,225 m stark 220 
5 0,17 m „ 179 | 
5 0,13 m „ 5 „ 142 | 
Schaede-Decke 012m „ Be l ae u e e rA 175 | 
Wolfische Decke 0,15 m . coinean DE | 
Kleinesche Decke je nach Material. sapaa u a f 90192] 
Balkenlage mit Fussbodendielung „ „ asu a pi 60 
| u 3 und Roladseks ohne Fehlboden 75 
in kleineren Wohngebäuden, mit Fehlboden, S cm hoher | 
Sandauffüllung, Stuckdecke und gewöhnl. Holzfussboden . 230 | 170 400 
8 in grösseren Wohngebäuden wie vor, jedoch Eichenparkett- | 
boden 2 Daia Ewa ni 250 170 | 420 


Anmerkung: Die Eigengewichte von abweichenden Konstruktionen, insbesondere in bestehenden 


Gebäuden, sind von Fall zu Fall zu ermitteln. 


Tabelle XI. 
Gewichte von Dächern. (Nürnberg.) 


Eigen- Gesamtbelastung von Dächern(Eigengewicht, Schnee- 
gewicht last und Winddruck) in kg für den qm Horizontal- 


für 1 qm projektion für die Dachneigung von 
Art des Daches gens! en 
ter Dach-] 60° 45“ 330 41/260 34, 180 26° 14% 3° 11718 
fläche ha Ya a 0 Ya | Yo 
kg Dach Dach Dach | | Dach | Dach | Dach 


Einfaches Ziegeldach mit Sparren und Lattung 100 340 | 285 | 240 | 217 195 u [| 
Doppeltes * R m a 120.380 315 | 264 240 | 216 | — | 
Falzziegeldach 4 9 n a j 60 260 290 | 190 | I: 180l = = 
h | 

| 

| 

| 

| 

| 


Einfach. Schieferdaclhi, 5 „Schalung 55 250 222 186 166 147 — — 
Doppeltes ý ä ` = A 75 290 | 250 189 168 — — 
Blechdach er a s 40 220 | 200 | 150 | 130 122 117 
Pappdach i 30 | 200 187 138 120 112 107 


Glasdach mit Winkeleisen ohne w sitere Kon- | 
struktion . 8 8 30 200 187 

Holzzementdach mit Sparren, Schalung und 

Kieslagge g e 8 2 200 


Tabelle XII. 
Nutzlasten. (Nürnberg.) 


Art der Nutzlast 


für 1 a Art der Nutzlast für 1 qm 
kg kg 
Nutzlast für Wohnräume ; 170 Hopfenlager: Hopfen gepresst inkl. Be- 
Nutzlast für Fabrik-, Werkstatt- u. Lager- Wer . f Er y ° 590 
räume je nach Zweck zum Nachweis. r 
Hopfenlager: Hopfen geschüttet auf 1 m Naast * Tanzeile, y ersammlunge- 300 


Höhe 40 
in Seen 7 Menschengedränge aa rn 400 


n 
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Das Eigengewicht von Eiſen, Holz- und Steinbrücken wird aus dem kubiſchen 
Inhalt der einzelnen Teile derſelben berechnet; das Eigengewicht von eiſernen Brücken hängt 
außer von der Größe der Brücke, namentlich auch von der Fahrbahnkonſtruktion ab. Für 
verſchiedene Konſtruktionen ſind Formeln aufgeſtellt, welche eine vorläufige annähernde Er⸗ 
mittlung des Gewichtes aus der Stützweite und der Fahrbahnbreite ermöglichen. 

Leichte, von der Kgl. württ. Straßenbauverwaltung in neuerer Zeit ausgeführte Straßen⸗ 
brücken mit Stützweiten bis zu 35 m, Zoreseiſenbelag und durchſchnittlich 20 em ſtarker 
Chauſſierung haben für einen Quadratmeter Brückenfläche ein Eiſengewicht p = (6,31 ＋ 100) kg 
ergeben, worin ! die lichte Weite der Brücke in Meter bezeichnet. 


Spann B55 
| dräng Last 
Lage der Brücke weite 9 ee y 
| in m | IF ahrbahn Gehweg walze wagou 
| | kgm kgm | E t 
1 7 I: 2 2 


a) Im Zuge von Strassen, welche regelmässig mit der 
Dampfstrassenwalze bearbeitet werden: 


— A au 
1 — — . 50—w—250— T 


7 
1. Innerhalb oder in der | | | 
Pr in si Nähe verkehrsreicher | | | | 
K Di ne Städte 500 500 16 a 
— 220 n 2. Desgleichen Im 20 400 500 16 — 
3. Entfernt von verkehrs- | | | 
FL qm. reichen Städten. . | bis 20 | 400 400 16 — 
7 7 t 
IR 4. Desgleichen uber > 300 bis 360 16 = 
u 360 | 


360 


AA — b) Im Zuge von Strassen, welche mit der Dampfstrassenwalze 
1 
i | nicht bearbeitet werden: 
8 ! 5. Wie a) . bis 20 | | 400 Ta 
5 —— 275 — 2,0 ' | ; | j 
i * 6. Wie a) 44. über 20 300 bis 360 | — | z 


Für Chauſſierungen ift als ſpezifiſches Gewicht12,25 anzunehmen, fo daß zu dem Eifen- 
gewicht beim Vorhandenſein einer 20 em dicken Chauſſierung noch 1,0. 10. 0,2. 2250 — 
450 kg/ am Brückenfläche hinzukommen. 

Ergibt die auf Grund der Zeichnung gefertigte Gewichtsberechnung, bei welcher das 
Gewicht jedes einzelnen Konſtruktionsteiles ermittelt wird, eine Abweichung von mehr als 
10 % dieſer vorläufigen annähernden Gewichtsbeſtimmung, fo ift die ſtatiſche Berechnung noch⸗ 
mals durchzuführen. Als Einheitsgewichte ſind für die Gewichtsberechnung für Schweißeiſen 
7800 kg, für Flußeiſen und Stahl 7850 kg und für Gußeiſen 7250 kg/cbm anzunehmen. 

Der ſtatiſchen Berechnung eiſerner Straßenbrücken ſind in Württemberg obige Be⸗ 
laſtungsannahmen gemäß Amtsblatt d. K. W. Miniſteriums des Innern vom 16. April 1894 
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Nr. 8 zugrunde zu legen, wozu bemerkt wird, daß die Maßangaben in den Figuren vom 
Verfaſſer ergänzt worden ſind. 

Wenn einzelne Straßenſtrecken von Dampfſtraßenwalzen mit mehr als 16 t Gewicht 
bearbeitet werden, ſo iſt deren Gewicht in der Rechnung zu berückſichtigen. 

Der Kleinſtwert für Menſchengedränge mit 300 kgm darf nur für ſolche Brücken 
benützt werden, welche ſich im Zuge von Straßen mit mehr als 7% Steigung befinden. 

Die Gruppierung der Verkehrslaſten iſt ſo anzunehmen, daß für jeden Konſtruktionsteil 
die höchſten Beanſpruchungen erzeugt werden; es ſoll indes neben der Belaſtung durch Menſchen⸗ 
gedränge nur die Belaſtung durch eine Dampfſtraßenwalze oder einen Laſtwagen in Rech⸗ 
nung gezogen werden. 

Für die Berechnung der Geländerkonſtruktion iſt ein an der oberen Begrenzung wirkender 
horizontaler und vertikaler Druck von je 150 kg für den laufenden Meter Geländer in Red- 
nung zu nehmen. 

Die Füllungsteile müſſen gegen Daraufſtehen ꝛc. genügend widerſtandsfähig ausgebildet 
werden. 


Zu den beweglichen Laſten zählt auch der Winddruck, welcher 120—200 kg/ am, der 
zur Windrichtung ſenkrecht ſtehenden Fläche beträgt. Man nimmt manchmal an, daß der 
Wind unter 10 Grad gegen die Horizontale geneigt ſei. 

Die erwähnten Beſtimmungen für die Berechnung von Straßenbrücken ſchreiben dies⸗ 
bezüglich folgendes vor: 

Für die Berechnung der Windverſtrebungen und der Standfähigkeit der Brücke iſt ein 
Winddruck von 200 kg/m, als Angriffsfläche die vom Wind in erſter Linie getroffene Anſichts⸗ 
fläche des vorderen Trägers und ſonſtiger Konſtruktionsteile, ſowie die Hälfte der vom Wind 
in zweiter Linie getroffenen Flächen der hinteren Träger und weiterer Konſtruktionsteile, in 
Rechnung zu nehmen. 

Die Windrichtung iſt ſenkrecht zur Anſichtsfläche der Brücke anzunehmen, die Höhenlage 
der Reſultierenden des Winddrucks annähernd der Geſtalt der Angriffsfläche anzupaſſen. 

Die Berechnung der Windverſtrebungen iſt unter der Annahme unbelaſteter Brücke durch⸗ 
zuführen; bei der Berechnung der Standfähigkeit iſt dagegen die Unterſuchung auch auf den 
belaſteten Zuſtand der Brücke auszudehnen und iſt hiezu eine Beſetzung in der Höhe von 
1,60 m durch Menſchengedränge und ein Winddruck von 50 kg/ m anzunehmen. Die Sicher⸗ 
heit gegen Umkippen foll mindeſtens 1¼ fach fein. 

Bei offenen Hallendächern iſt auch ein von innen nach außen wirkender Winddruck von 
60 kgiam Dachfläche, ſenkrecht zu dieſer ſtehend, zu berückſichtigen. Unter beſonders un- 
günſtigen Verhältniſſen (an Meeresküſten 2c.) kann der Winddruck bis 300 kg/ am und darüber 
ſteigen. 

Die bei Berechnung von Schornſteinen gebräuchlichen Annahmen ſiehe VI. $ 3. 


Ferner gehört hieher die Schneelaſt, welche je nach der Örtlichkeit 70—400 kg/ an 
wagrechte Fläche reſp. Horizontalprojektion der geneigten Fläche beträgt. Bei ſehr ſteilen 
Dächern kann darauf Rückſicht genommen werden, daß größere Schneemaſſen ſich nicht an⸗ 
ſammeln können, da der Schnee abrutſcht. Von 400 Dachneigung ab, iſt etwa die halbe 
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Schneelaſt, von 50— 60“ Dachneigung ab keine Schneelaſt anzunehmen. Bei allen Dächern 
iſt die Möglichkeit einſeitiger Schneebelaſtung zu bedenken. 

Das ſpezifiſche Gewicht des friſchen Schnees wird gewöhnlich zu s = 0,125 angegeben, 
demnach würden 70 kgiam Schneedruck ſchon einer Schneetiefe von 56 em entſprechen. Das 
Gewicht des friſchen Schnees ſchwankt aber von 0,08 bis 0,19 und ſteigt, wenn der Schnee, 
wäſſerig wird, auf 0,2 bis 0,8. Als mittleres Gewicht des aufgetauten und wiedergefrorenen 
Schnees kann man 600 kg cbm annehmen. 


II. 5 6. Biegung gerader Stübe. 


A. Dormalkräfte. 

Wird ein urſprünglich gerader Stab unter den in Abſchnitt C angegebenen Vorausſetzungen 
gebogen, ſo treten Längenänderungen in deſſen Faſern auf. Auf einer Stabſeite verlängern 
ſich die Faſern, ſie werden alſo gezogen, ſo in Bild 1 unten und in Bild 2 oben; auf der 
andern Seite, d. h. auf der oberen Seite in Bild 1 und auf der unteren Seite in Bild 2, 
verkürzen ſich die Faſern, ſie werden an dieſen Stellen gedrückt. 


l p e 
N. ge -ap 
S 
Bild 1. Bild 2. Bild 3. Bild 4. 


Zwiſchen beiden Seiten befindet ſich eine Faſerſchichte, welche nur ihre Form, nicht aber 
ihre Länge ändert. Die Faſern dieſer Schichte werden ſomit weder gezogen noch gedrückt; deren 
Spannung ift alfo gleich Null. Dieſe Schichte it in Bild 1 u. 2—.— — eingezeichnet. 

Die Schnittlinie dieſer Neutral-Faſerſchichte mit irgend einer Querſchnittsebene nennt 
man die Neutralachſe oder die Nullach fe dieſer Querſchnittsfläche, NA in Bild 3. 

Die in den Faſern wirkſamen Zug⸗ und Druckkräfte ſtehen normal, d. h. ſenkrecht zur 
Querſchnittsebene; fie haben den Namen Normalkräfte erhalten. 

Unter der Bezeichnung Navier'ſche Annahme verſteht man die Vorausſetzung, daß die 
Formänderungen infolge der Wirkung der Normalkräfte bei der Biegung derartige ſeien, daß 
ein im unbelaſteten Stab ebener Querſchnitt auch nach erfolgter Biegung noch eine Ebene 
bilde. Dieſe Vorausſetzung trifft, wie Verſuche ergeben haben, innerhalb der bei Bauaus⸗ 
führungen zuläſſigen Materialbeanſpruchungen nahezu vollſtändig zu, ſo daß ſie für die Zwecke 
der Feſtigkeitsberechnung von Baukonſtruktionen ganz allgemeine Annahme gefunden hat. 

Was die Größe der Normalkräfte betrifft, ſo iſt bei deren Beſtimmung davon aus⸗ 
zugehen, daß in einer Faſerſchichte eine um ſo größere Beanſpruchung herrſcht, je größer 
die elaſtiſche Längenänderung dieſer Faſerſchichte infolge der Biegung iſt. Die elaſtiſchen 
Längenänderungen müſſen aber, wenn, wie oben geſagt, ein Querſchnitt unter der Wirkung 
der Normalkräfte eben bleiben ſoll, um jo größer fein, je größer der Abſtand y einer Faſer⸗ 
ſchichte von der Nullachſe iſt (ſ. Bild 4). Es müſſen daher die Normalbeanſpruchungen der 
Faſern proportional dem Abſtand der Faſern von der Nullachſe wachſen und in den ent⸗ 
fernteſten Faſern ihre Höchſtwerte erreichen. Anſtatt von der Navier'ſchen Annahme zu ſprechen, 


ſagt man daher auch, es werde das Proportionalitäts-Geſetz für die Zunahme der Normal⸗ 
Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 8 


kräfte angenommen. Bild 4 zeigt, wie der Übergang der Normalbeanſpruchungen von dem 
Höchſtwert für Zug in den Höchſtwert für Druck verläuft und läßt deutlich erkennen, daß die 
Normalbeanſpruchungen der Faſern zunächſt der Neutralfaſerſchichte klein ſind, und daß die in 
derſelben liegenden Faſern gar nicht beanſprucht ſind. 

Es iſt ſomit bei jeder Biegungsbeanſpruchung eines Stabes unvermeidlich, daß die ver⸗ 
ſchiedenen Teile, aus welchen der Stab in ſeinem Querſchnitt gebildet wird, verſchieden be⸗ 
anſprucht werden, d. h. daß die Ausnützung der Feſtigkeit des Materiales nicht überall voll⸗ 
ſtändig erfolgen kann. 

B. Scher- und Schubkräfte. 

Um das Auftreten der Scherkräfte zu veranſchaulichen, kann auf den in Bild 1 an⸗ 

gedeuteten Vorgang hingewieſen werden. 


| | a 
À B 


Bild 3. Bild 2. 
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Eine Platte liegt auf einer Unterlage, welche eine kleine Höhlung beſitzt. Über dieſer 
Höhlung wird ein Stempel auf die Platte mit ſolcher Kraft gedrückt, daß er aus der Platte 
ein der Größe der Höhlung in der Unterlage entſprechendes Stück in die letztere hineindrückt. 
Der Stempel hat dabei u. a. die Scherfeſtigkeit des Platten⸗Materiales, d. h. die in ſenk⸗ 
recht aufwärts gerichteter Stellung widerſtehenden, die lotrechten, Scherkräfte entlang der 
entſtandenen Lochwandungen überwunden. 

Ein anderes Beiſpiel, welches aus dem Vorgang beim Abſcheren entnommen ſein möge, 
it in Bild 2 dargeſtellt. 

Die beiden Scherbacken üben, abgeſehen von der Schrägſtellung der Schneiden derſelben, 
auf einen Stab Kräfte aus, welche direkt entgegengeſetzt gerichtet ſind. Die Wirkung dieſer 
Kräfte ift eine Trennung der Stabteile, ſobald die im Stabquerſchnitt a b widerſtehenden lot- 
rechten Kräfte, d. h. die Scherfeſtigkeit des Materiales überwunden ſein werden. 

In gebogenen Balken treten neben dieſen lotrechten Scherkräften wagrechte und lot— 
rechte Schubkäfte auch in Querſchnitten auf, in welchen keine äußere konzentrierte Kraft 
auf den Trägern wirkt. Dieſen Kräften hat die Schubfeſtigkeit des Materiales zu wider⸗ 
ſtehen. Dieſe hat zu verhindern, daß die einzelnen Faſerſchichten oder Stabſchichten ſich nach 
Bild 3 infolge der durch die Biegung verurſachten Formänderung übereinander ſchieben. 
Der gebogene Stab muß die in Bild 1 Abſchnitt A angegebene Geſtalt annehmen. Dies ſetzt 
voraus, daß die oberen Faſern ſich verkürzen. Iſt in den in Bild 3 angedeuteten Fugen 
keine Schubfeſtigkeit vorhanden, ſo wird dieſe Faſer⸗Verkürzung nicht in gleichem Maße eintreten, 
ſondern die Schichten werden ſie übereinander ſchieben, ohne ihre Länge zu ändern. 

Die wagrechten Schubkräfte wirken ſomit in den Berührungsflächen der einzelnen 
Stabſchichten und zwar gleichlaufend mit den Faſern des Stabes. 

Man beachte, daß die lotrechten Scherkräfte unmittelbar der Wirkung der angreifenden 
Kräfte zu widerſtehen haben, während die wagrechten Schubkräfte erſt durch die Ungleichheiten 
der inneren Normalkräfte wachgerufen werden, wie in Abſchnitt D näher gezeigt werden wird. 
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Außer den betrachteten lotrechten Scherkräften und wagrechten Schubkräften treten auch 
in anderen Richtungen Schubkräfte auf, z. B. ſolche, welche den Querſchnitt eines gebogenen 
Stabes zuſammenziehen u. a. m. Von dieſen Schubkräften iſt im folgenden nicht die Rede, 
da ſie für den vorliegenden Zweck nur von untergeordneter Bedeutung ſind. Wichtig ſind 
aber die im Abſchnit E berechneten lotrechten Schubſpannungen, die mit den wagrechten Schub⸗ 
ſpannungen zuſammen paarweiſe auftreten. 


C. Berechnung der Normalſpannungen. 


Entſprechend dem gewöhnlichen Vorkommen bei Baukonſtruktionen und um die nach⸗ 
folgenden Berechnungen zu vereinfachen, werden folgende Vorausſetzungen gemacht: 

1. Die Achſe des Stabes ſei gerade, d. h. die Schwerpunkte ſeiner ſämtlichen Quer⸗ 
ſchnittsflächen ſollen auf einer geraden Linie, der Stabachſe liegen. Die Querſchnitts⸗ 
flächen müſſen aber durchaus nicht überall gleich ſein, der Stab muß nicht notwendig 
prismatiſche Geſtalt haben. 

Alle äußeren Kräfte, alſo die Belaſtungen und die Widerſtände, ſollen lotrecht ſtehen 
und in einer lotrechten Ebene, Kraftebene genannt, gelegen ſein. 

Dieſe Ebene muß ſomit die Stützpunkte des Stabes enthalten und in dieſer Ebene 
wird die Biegung der urſprünglich geraden Stabachſe erfolgen, ſie wird deshalb auch 
Biegungsebene genannt. 

3. Die Kraft⸗ oder Biegungsebene ſei Symmetralebene des Stabes, ſie teile alſo 

jeden Querſchnitt in zwei gleich geſtaltete und gleich gelegene Hälften (Bild 3 Ab⸗ 
ſchnitt A). 

Denkt man ſich einen ſolchen belaſteten Stab geſchnitten, ſo ſind an dem abgeſchnittenen 
Stabteil zweierlei Kraftwirkungen zu unterſcheiden. 

Es wirkt auf denſelben eine reſultierende Vertikalkraft, welche ſich als Differenz 
zwiſchen dem Auflagerdruck A und den auf dem Stabteil laſtenden Kräften P ergibt, es ift 
alſo nach Bild 3 Abſchnitt D vV = A— PI — Pz — R 

Hieraus zeigt ſich, daß V entlang der Strecke zwiſchen zwei Laſten feine Größe nicht 
ändert. 

Außer dieſer reſultierenden Vertikalkraft wirkt auf die Schnittſtelle ein Kraftmoment 
infolge der Laſten und der Widerſtände. Dieſes erhält man, wenn die Kräfte mit ihren 
Abſtänden von der Schnittſtelle multipliziert und die ſo erhaltenen Produkte unter Beachtung 
ihres Vorzeichens, das entſprechend dem Drehungsſinn teils poſitiv (Drehung im Uhrzeigerſinn), 
teils negativ iſt, zuſammengefaßt werden, d. h. nach Bild 3 Abſchnitt D 

M =. A. 4 — P, a, — Pz à2 — P as 

Dieſes reſultierende Kraftmoment M wird Biegungsmoment genannt; es hat im all⸗ 
gemeinen für jede Querſchnittsſtelle einen anderen Zahlenwert. — 

Der Wirkung der äußeren oder angreifenden Kräfte haben die inneren Kräfte in dem 
Stabquerſchnitt vor der Durchſchneidung das Gleichgewicht gehalten, d. h. Gleichgewicht be⸗ 
ſtand zwiſchen dem Auflagerwiderſtand und den Laſten, welche an dem abgeſchnittenen Träger⸗ 
teil angreifen einerſeits und den inneren oder widerſtehenden Kräften, d. h. den Normal⸗ 
kräften, welche an der Schnittſtelle in den Faſern auftraten, ſowie den lotrechten Schubkräften, 
welche in der Querſchnittsebene wirkſam waren, andererſeits. 


ID 


60 


Man wendet nun auf die bezeichneten im Gleichgewicht ſtehenden Kräfte die drei Gleich 
gewichtsbedingungen an: 1) TV = 0, 2) SH = 0, 3) TM = 0. 

Die erſte Gleichgewichtsbedingung IV = 0 gibt, wenn mit T der innere Widerſtand, 
den die lotrechten Schubkräfte der reſultierenden Vertikalkraft V entgegenſtellen, bezeichnet wird 
0 = A— P, — P: — P; — T oder T = 4 P, — Pa — Ps, alfo nach vorigem T = V, 
d. h. die innere Schubkraft im Querſchnitt ift gleich der Reſultierenden V der äußeren Kräfte 
bis zur Querſchnittsſtelle; bezüglich der Verteilung der Schubkraft über die Querſchnittsfläche 
ſiehe den nächſten Abſchnitt. 

Ehe die zweite Gleichgewichtsbedingung angewendet werden kann, ſind die Normal— 
kräfte zu benennen. Dieſelben ſeien im Abſtand y von der Nullachſe für einen Quadrat 
zentimeter Fläche s oder mit anderen Worten: Die Beanſpruchung der Faſern im Abſtand y 
von der Nullachſe auf Zug oder Druck fei s kgyqem. 

Auf jedes Flächenteilchen f wirkt ſomit eine Normalkraft, welche, nach Bild 5, s.f ift. 
Da außer dieſen Normalkräften keine wagrechten Kräfte vorhanden ſind, ſo ergibt die zweite 
Gleichgewichtsbedingung SH = 0 = Ts. f. An dieſer Gleichung läßt fih folgende Um- 
formung vornehmen: ws £ — - Sty: 

Der Wert — konnte vor das Summenzeichen, welches gewiſſermaßen eine Klammer ver⸗ 


tritt, geſetzt werden, weil nach dem vorigen Abſchnitt rn für alle Stellen eines Querſchnittes 
denſelben Wert hat. Vgl. Bild 4 Abſchnitt A. i 

— ift aber nicht Null, ſomit muß 0 = Sfy fein. f.y ift aber nichts anderes als 
das ſtatiſche Moment eines Flächenteilchens in Bezug auf die Nullachſe. Die Summe dieſer 
ſtatiſchen Flächenmomente kann jedoch nur in Bezug auf eine Schwerachſe Null fein, wie in Kap. I 
§ 21 ſchon feſtgeſtellt wurde, ſomit findet ſich als Ergebnis der Anwendung der zweiten Gleich- 
gewichtsbedingung: 

Die Nullachſe muß durch den Schwerpunkt des Querſchnittes gehen. 

Für die Anwendung der dritten Gleichgewichts— 
bedingung IM = 0 nehme man die Nullachſe als 
Drehachſe an. Die in der Querſchnittsebene auf⸗ 
tretenden Schubkräfte fallen aus der Gleichung weg, 
weil fie diefe Achſe ſchneiden und daher keinen Kraft- 
arm haben; alſo muß Gleichgewicht zwiſchen den 
äußeren Kräften, welche in Bezug auf die Schnitt⸗ 

Sib ö. ſtelle nach Bild 3 Abſchnitt D das Moment 
M = A. a — PI . al — Pz. as — P; . a3 

liefern und den Normalkräften beſtehen, d. h.: 

Die Summe der Momente der inneren Normalkräfte muß dem Moment der 
äußeren Kräfte, dem Biegungs- oder Angriffsmoment, das Gleichgewicht halten. 

Die Normalkraft am Flächenteil f ift f. s, fie hat den Abſtand y von der Nullachſe 
und liefert daher ein Moment f.s.y, alfo muß fein M = If.s.y oder wieder 

8 


M = rf. 8. 1. = Sf. ys. 
y y 


BR: 
Bezeichnet man den lediglich von der Geſtaltung des Querſchnittes abhängigen Summen⸗ 
wert Sf. y mit J, fit M = Š J 


oder h 8 In 

Aus dieſer Formel läßt fih die Normalbeanſpruchung oder, wie fernerhin ſtets gejagt 
ſein möge, die Biegungsbeanſpruchung für jede Stelle im Querſchnitt rechnen. Die größten 
Beanſpruchungen treten in denjenigen Faſern ein, für welche y jeinen größten Wert hat, alſo 
in der oberſten und in der unterſten Faſer. Wird dieſer größte Wert mit Vmax bezeichnet, jo 


; „ Ne M . M ee Wer 
ergibt fih s = T = Ta oder mit W = en 
H. s= = 
als Beanſpruchung der äußerſten, am ſtärkſten gezogenen oder gedrückten Faſern. 
Man nennt J = Ffy? das Trägheitsmoment und W = . das Widerſtands⸗ 


moment der Querſchnittsfläche in Bezug auf diejenige Schwerpunktsachſe NA, welche ſenkrecht 
zur Biegungsebene ſteht (vgl. Bild 3 Abſchnitt A). 

Da der Abſtand der unterſten Faſer von der Nullachſe ein anderer ſein kann als der⸗ 
jenige der oberſten Faſer, jo wird man auch zwei Werte W, und Wa 
des Widerſtandsmomentes für alle Querſchnitte erhalten, welche nicht 
ſymmetriſch zur Nullachſe ſind. 

J 


W; = . und W, = ga 
Dementſprechend müffen ſich beim Vorhandenſein ſolcher Quer⸗ 
ſchnitte auch zwei verſchiedene Werte für die größte Zug- und die 
größte Druckbeanſpruchung ergeben, nämlich 


Bezüglich der Berechnung der Trägheitsmomente und Widerſtandsmomente ſiehe den 
nächſten Paragraphen. 


D. Berechnung der wagrechten Schublpannungen. 

Hier iſt zunächſt folgende rein ſtatiſche Betrachtung voranzuſtellen: 

Wirken auf den Balken A B die Laſten P, jo werden dadurch in den Stützpunkten die 
Auflagerwiderſtände A und B wachgerufen. 

Es fei, entſprechend der Bezeichnung im vorigen Abſchnitt, mit V. = A — P, — Pa die 
reſultierende Vertikalkraft der auf den Balkenteil von der Länge x wirkenden äußeren 
Kräfte bezeichnet; ferner ſollen die von den äußeren Kräften verurſachten Biegungsmomente, 
welche im Abſtand x und im Abſtand x, von A auftreten, mit M und mit M bezeichnet fein, 
dann iſt nach Bild 1 M'’—M = V.. CD = V, (“ — Z). 

Dies iſt ohne weiteres einzuſehen, wenn auf die Strecke CD des Balkens keine äußere 
Kraft wirkt; aber auch in letzterem Fall bleibt dieſe Beziehung richtig, wie z. B. in Bach, 
Elaſtizität und Feſtigkeit, IV, § 39 bewieſen iſt. — 

Außerdem iſt daran zu erinnern, daß man das Produkt eines Flächenteilchens von der 
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Größe f und ſeines Abſtandes y von der Nullachſe das ſtatiſche Flächenmoment nennt 
Bild 5, Abſchnitt C): es wird daher das ſtatiſche Flächenmoment M; des in nebenſt. Bild 2 
ſchraffierten Querſchnittteiles in Bezug 
auf die Nullachſe M; = Ify fein, wenn 
3 dieſe Summe vom Abſtand y bis y, 


= genommen wird. — 
Da die Biegungsbeanſpruchung 


nach vorigem Abſchnitt s = — iſt, ſo 

5 kommt auf einen Flächenteil des Quer⸗ 

N 95 | ſchnittes im Abſtand x vof A die Normal- 
£.---Y kraft f.s = en 

Die Normalkraft N auf den ſchraf⸗ 


Bild 1. Bild 2. 


1 * fierten Querſchnittsteil iſt die Summe 
der Größen f-s, fie wird daher N = yof -y und ebenſo die Normalkraft N’ auf den 
gleichen Teil des Querſchnittes im Abſtand x, von A N = = f. y. 


Die zur Herſtellung des Gleichgewichtes an dem horizontal ſchraffierten Balkenteil, auf welchen 
die verſchieden großen Normalkräfte N, und N wirken, erforderliche Schubkraft T mu daher in 


der Richtung der Stabachſe wirken und die Größe T = N. N = (M'— M) * haben. 
Setzt man in diefe Gleichung die oben entwickelten Werte V. (' — X) = M! M und 
M; = Xfy ein, fo wird T = V. (x ) J. 
Die Schubkraft T wirkt aber in der Fläche CD = b (X x). 
Die Beanſpruchung dieſer Fläche auf Schub wird daher unter der Vorausſetzung 
gleichmäßiger Verteilung der Spannung: 
T WG. — 3) MJ V Me 
b -), b (* — 3) J 
Die wagrechten Schubbeanſpruchungen ſind ſomit dort am größten, wo die reſultierende 
Vertikalkraft ihren Größtwert erreicht, das iſt beim freiaufliegenden Balken über den Stütz⸗ 
punkten der Fall. Der Wechſel in der Größe von M; und b beſtimmt ſodann die Anderung 
der Größe der wagrechten Schubſpannungen je nach ihrer Lage; in der Regel ſind dieſelben 
in der Neutralfaſerſchichte am größten. Vgl. Abſchnitt F. 


E. Berechnung der lotrechten Bchubſpannungen. 

In Bild 3 werde die Vorderanſicht eines kleinen Stückchens des im vorigen Abſchnitt 
betrachteten Balkenteiles dargeſtellt, eines 
Stückchens, deſſen Länge a, deſſen Tiefe b 
und deffen Höhe e fo klein feien, daß die 
wagrechten Schubbeanſpruchungen t in der 
Unterfläche a.b und in der Deckfläche a. b 
als gleich groß angenommen werden können; 
die Schubkräfte in dieſen Flächen ſind alſo 
je t.a. b. 


„d. h. allgemein t = 


mE 

In den Seitenflächen b.c links und rechts wirken lotrechte Schubſpannungen t“ welche 
zwar auch nicht unter ſich gleich groß ſein werden, deren Unterſchied aber gleichfalls als ver⸗ 
ſchwindend klein vernachläſſigt werden kann, fo daß für beide Schubkräfte der Wert t“. b. 
erhalten wird. 

Unter der Vorausſetzung, daß weitere Kräfte auf dieſes kleine Körperteilchen nicht ein⸗ 
wirken oder deffen Schwerpunktsachſe OO, ſchneiden, ergibt die Gleichgewichtsbedingung 
ZM = 0 in Bezug auf O O, 

o = ah bo- + (t-ab)- —— bo 5 
oher o = 2t.ab- Debe > = (t t)) a. b. e. 
a.b.c ift nicht gleich Null, aljo muß t — t“ = 0 fein, d. es ift t = t. In dieſer 
Weiſe leitet „Bach“ den Satz ab: 
Die lotrechte und die wagrechte Schubbeanſpruchung iſt an jeder Stelle eines 


belaſteten Balkens gleich groß, ihr Wert ift t = Mr 


b. J 


F. Abgekürzte Berechnung des Größtwertes der Schubſpannungen. 
Abſtand der Mittelpunkte von Zug und Druck. 

Die aus der Formel s = ya fich ergebenden Biegungsbeanſpruchungen fmd nach Ab⸗ 
ſchnitt A teils Zugkräfte, teils Druckkräfte, welche ſich nach beiſtehendem Bild 2 über den 
Querſchnitt verteilen, alſo teils über, teils unter der Nullachſe liegen. 

Die Reſultierende aus den Zugkräften und die Reſultierende aus den Druckkräften müſſen 
gleich groß ſein, da außer dieſen Normalkräften keine wagrechten Kräfte vorhanden ſind, wie 
ſchon in Abſchnitt C erwähnt worden ift. 

Ihren Abſtand h nennt man den Abſtand der Mittelpunkte von Zug und Druck. 

Man erhält ſowohl für die Zug⸗ als auch für die Druck⸗ 
kräfte die Reſultierende N, wenn man die Summen der Normal⸗ 
kräfte bildet, welche an den Flächenteilchen, die einesteils über 
und andernteils unter der Nullachſe liegen, wirkſam ſind, d. h. 
wenn man die Summierung das einemal über den gezogenen und 
das anderemal über den gedrückten Querſchnittsteil erſtreckt 


Bild 1. 
N = #8 
Setzt man in dieſer Gleichung den obigen Wert für s ein, jo wird 
y= St. I I. ty 


Nach Abſchnitt D ift aber Sfy = M;, d. h. gleich dem ſtatiſchen Flächenmoment des 
gezogenen oder des gedrückten Querſchnittsteiles in Bezug auf die Nullachſe. Beide Quer⸗ 
ſchnittsteile geben jedoch dasſelbe Flächenmoment, weil die Nullachſe durch den Schwerpunkt 
der Querſchnittsfläche geht, alfo ergibt fich N = 7 Me 

Nach Abſchnitt C muß das Moment der inneren Normalkräfte dem Biegungsmoment 
das Gleichgewicht halten, es ift daher N. h = M, alfo wird der Abſtand der Mittelpunkte 
von Zug und Druck h = 7 == AJ. He bp = . oder mit Worten: 
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Die Entfernung der Mittelpunkte von Zug und Druck wird erhalten, wenn 
man das Trägheitsmoment der ganzen Querſchnittsfläche dividiert durch das 
ſtatiſche Flächenmoment des gezogenen oder des gedrückten Querſchnittsteiles, 
wobei alle Momente auf die Nullachſe zu beziehen ſind. 
Größtwert der Schubbeanſpruchung. N 


Die Schubbeanſpruchungen t = A erreichen ihren größten Betrag in einem Quer⸗ 


ſchnitt dort, wo der Zähler dieſes Bruches feinen größten Wert erreicht, wofern b dort nicht 
gar zu klein ift. Das größte ſtatiſche Flächenmoment M; wird aber erhalten, wenn deffen Betrag 
für den ganzen oberhalb oder den ganzen unterhalb der Nullachſe vorhandenen Teil der Quer⸗ 
ſchnittsfläche berechnet wird. Die größte Schubbeanſpruchung tritt daher in der Regel in der 
Nullachſe auf. 

Setzt man in obige Gleichung für J/M; den Wert h ein, jo wird 
vM V 
b. 4 b. h 

Dieſe Formel bringt nur dann eine Vereinfachung der Berechnungen, wenn für h ein 
ſchätzungsweiſer Näherungswert, welcher z. B. bei J Trägern ungefähr gleich der Steghöhe 
iſt, angenommen werden kann. 

Anm. Bei den gewöhnlich vorkommenden Konſtruktionen genügt die Berechnung der 
inneren Normalkräfte, weil die Abmeſſungen der Trägerprofile dabei ſchon ſolche werden, daß 
auch den Schubkräften widerſtanden werden kann. 


t = 


II. § 7. Trägheitsmoment und Widerſtandsmoment. 


A. Trägheitsmoment. 

Erklärung. Unter dem Trägheitsmoment einer Fläche in Beziehung auf eine beliebige 
Achſe verſteht man nach dem vorigen § die Summe der Produkte aus allen Flächenelementen f 
und dem Quadrat ihrer Abſtände y von der gegebenen Achſe, alfo J = If.y?. Die An- 
wendung dieſer Gleichung auf gegebene Querſchnitte erfordert höhere Mathematik. Es genügt, 
wenn wir hier aus deren Reſultaten die in Tabelle S. 68 enthaltenen Werte für einfache 
Querſchnitte übernehmen. Für die Berechnung der Trägheitsmomente zuſammengeſetzter Quer⸗ 
ſchnitte dient folgendes: 

Satz 1. 

Das Trägheitsmoment der Summe oder Differenz von Flächen in Bezug auf irgend eine 
Achſe iſt gleich der Summe oder Differenz der Trägheitsmomente der einzelnen Flächen in 
Bezug auf dieſelbe Achſe. 

Die Anwendung dieſes Satzes führte z. B. zu den Formeln in Linie 2, 3, 5 und 7 der 
Tabelle auf S. 68. Die Querſchnitte in Linie 3 können als die Summe von Flächen, welche 
eine und dieſelbe Schwerpunktsachſe haben, und die Profile in Linie 2, 5 und 7 als Differenz 
ſolcher Flächen angeſehen werden. 

Will man das Trägheitsmoment des in Linie 3 jener Tabelle angegebenen J Profiles 
in Bezug auf die zum Steg ſenkrechte Schwerpunktsachſe beſtimmen, ſo liegen die Schwer⸗ 
punkte der zwei das Profil bildenden Rechtecke nicht mehr auf dieſer Schwerpunktsachſe des 
ganzen Profiles. 
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Soll in Bezug auf Letztere das Trägheitsmoment des Profiles unter Benützung von 
Satz 1 berechnet werden, ſo kann dies erſt geſchehen, nachdem die Trägheitsmomente der ein⸗ 
zelnen Teile auf dieſe Achſe, welche nicht durch den Schwerpunkt jedes einzelnen Teiles geht, 
unter Benützung des folgenden Satzes, bezogen worden ſind. Dieſem ift voranzuſtellen, daß 
man das Trägheitsmoment einer Fläche in Bezug auf eine durch den Flächenſchwerpunkt 
gehende Achſe mit J und in Bezug auf eine andere Achſe mit I’ bezeichnet. 


Satz 2. 
Das Trägheitsmoment J“ einer Fläche F, in Beziehung auf eine nicht durch ihren 
Schwerpunkt gehende Achſe iſt gleich dem Trägheitsmoment J in Bezug auf eine durch den 
Schwerpunkt gehende parallele Achſe, vermehrt um das Pro⸗ 


dukt aus der Fläche F und dem Quadrat der Entfernung e , 


beider Achſen. Das heißt = J + F. es. , J 


Beweis: J = Ify +e = Jf G2 ＋ 2ye +e) © 
— Xfy? + 2e3fy ef, aber nach dem vorigen Para⸗ a 
graphen Tfy = 0, alfo J = Dfyꝛ Te Sf, d. h. 

= JF. e. 

Satz 1 und Satz 2 gelten nur für Trägheitsmomente und durchaus nicht für Wider⸗ 
ſtandsmomente. 

Beiſpiel 29. Das Trägheitsmoment des I NP 9/9/1 ſoll in Bezug auf die zum Steg 
ſenkrechte Schwerpunktsachſe XX berechnet werden, welche nach der Tabelle auf S. 72 von der 
Oberkante 6,38 em entfernt ift, vgl. Bild 1. Hätte man diefe Tabelle nicht, ſo wäre der Schwer⸗ 
punktsabſtand von der Stegoberkante zu ermitteln aus . 80 1 5 90 - 10 ‚5 

Auflöſung. Man erſetzt das Profil durch das Stegrechteck 8/1 cm, deſſen Schwer⸗ 
punkt von der Oberkante 4,00 em, alſo von der Achſe XX um e = 6,38 — 4,00 = 2,38 cm 
entfernt iſt, und durch das Flanſchenrechteck 9/1 cm, deſſen Schwerpunkt von jener Oberkante 
8,50 cm, alfo von XX den Abſtand 8,50 — 6,38 = 2,12 hat und erhält alsdann Trägheits⸗ 


3 3 
moment des Steges auf feine eigene Schwerpunktsachſe J = 55 er 


T 
Bild 1. 


= 6,38 cm. 


"a8: 

Das Trägheitsmoment des Steges auf die Achſe XX iſt alſo 
— bh’ 1 2 — 1.85 2 — 4 
J = 12 TF. e 2 + 8.1. 2,38 = 87,98 Cm“. 


3 8 
Trägheitsmoment des Flanſches auf feine eigene Schwerpunktachſe J = pE = BE 


und in Bezug auf die Achſe XX des ganzen Profiles 
8 3 ; 
37 = ar + F. e: = 7 ＋ 9.1. 2,122 = 41,20 em“. 


Die obigen Werte J find auf verſchiedene Achſen bezogen, ſie dürfen ſomit nicht nach 
Satz 1 addiert werden, dagegen darf man die Werte J. addieren, weil beide ſich auf die 
gleiche Achſe XX beziehen, alſo erhält man als Trägheitsmoment des ganzen Profiles 
J = 87,98 + 41,20 = 129,18 cm“ gegenüber 129 cm in der Tabelle auf ©. 72. Der 
geringfügige Unterſchied beider Reſultate rührt davon her, daß in unſerer Berechnung Steg 
und Flanſch durch Rechtecke erſetzt worden ſind. 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 9 


A. 
Beiſpiel 30. Wie groß ift das Trägheitsmoment J’ eines Rechteckes von der Breite 
b und der Höhe h in Bezug auf eine Achſe, welche mit der Seite b zuſammenfällt? Bild 2. 
Auflöſung. Nach der Tabelle auf S. 68 iſt das Trägheitsmoment des Rechteckes in 


2 op 
Bezug auf die zur gegebenen Achje parallele Schwerpunktachſe J = 12 ferner it F = b. h 


5 h i 
und endlich der Abſtand e der beiden Achſen e = 2 alſo wird 


bhë hì? _ bh? 
V = J+ F. e = A2 I bh. () 


3 


— — 404 


Beiſpiel 31. Unter Benützung des ſoeben gefundenen Reſultates ſoll die in Beiſpiel 29 
geſtellte Aufgabe gelöſt werden. Vgl. Bild 3. 

Auflöſung. Das J Profil wird zu dem Zweck als Zuſammenſetzung folgender Recht⸗ 
ecke angeſehen. Oberhalb der Achſe XX ein Rechteck von w — 6,38 em Höhe und d = 1,00 cm 
Breite, unterhalb XX ein Rechteck von der Breite b —= 9,00 em und der Höhe h—w = 
9,00 — 6,38 = 2,62 em, von welchem zu beiden Seiten des Stegs Abzüge zu machen find, 


1 — 9,0 — : 
deren Breite S 4,00 cm und deren Höhe 2,62 — d = 1,62 cm ift. 


2 2 
8 
Mittels der Formel J = a kann man die Trägheitsmomente dieſer Rechtecke, welche 


alle mit einer Seite an der Schwerpunktachſe XX des Profiles anliegen, unmittelbar in Bezug 

auf dieſe Achſe angeben, alſo auch Satz 1 ohne weiteres anwenden, ſo daß für das Trägheits⸗ 
moment des ganzen Profiles i 

1. 6,383 9. 2,623 4,00. 1,628 

J= 3 + Se u 2. ES i 

Beiſpiel 32. Der Querſchnitt eines gemauerten Schornſteins beſtehe aus einem Quadrat 

von 100 em Seitenlänge, in deſſen Mitte eine Kreisfläche von 60 em Durchmeſſer ausgeſpart 

iſt. Wie groß iſt das Trägheitsmoment dieſes Querſchnitts in Bezug auf die zu einer Seite 

parallele Schwerpunktachſe? Bild 4. 


= 129,2 em“ fih ergeben. 


— 
Auflöſung. Für das volle Quadrat erhält man: 
j= bh _ 100.100 

rg Te 12 
inae 8 K D* 60% 
Für die Kreisfläche gehen ab J = 20 20 ~ 648 000 cm* 
ſomit bleiben als Wert für das geſuchte Trägheitsmoment 7 682 000 em“. 

Beiſpiel 33. Wie groß iſt das Widerſtandsmoment des Querſchnittes in voriger Auf⸗ 
gabe in Bezug auf dieſelbe Achſe? 


Auflöſung. ya J 7 682 000 = 153640 ems. 


= 8330000 cm. 


Beiſpiel 34. Wie groß find die Widerſtandsmomente des Winkeleiſenprofils NP 14 14 1,3, 
in Bezug auf die zu einem Schenkel parallele Schwerpunktachſe ZZ? f. Bild 5. 
Auflöſung. Nach Tabelle S. 73 ift das Trägheitsmoment in Bezug auf ZZ 
J = 647,5 em“ und der Abſtand der oberſten Faſer v = 10,02, der Abſtand der unterſten 
Safer b — v = 14,00 — 10,02 = 3,98, alfo wird das Widerſtandsmoment in Bezug auf 


r 1 647,5 i ; * 
die oberſte Faſer W. = 2 2 4 © = 64,62 cm? und in Bezug auf die unterſte Faſer 
J 647,5 
= — z = 2 3 
We. 338 162,69 cms. 


Hat man Tabellen mit den Schwerpunktsabſtänden nicht zur Hand, ſo berechnet ſich der 
Abſtand des Schwerpunktes von der Oberkante des ſenkrechten Winkelſchenkels zu 
14. 1,3. 7 + 12,7. 1,3. 13,35 
14.13 + 12,7. 1,3 
Beiſpiel 35. Um wieviel wird des Widerſtandsmoment und damit die Tragfähigkeit 
des T NP 28 vermindert, wenn in einem Querſchnitt deſſelben je 2 Nietlöcher mit 2 cm 


Durchmeſſer in die Flanſchen gebohrt werden. Bild 6. 

Auflöſung. Es iſt von dem Trägheitsmoment auszugehen. Im Trägerquerſchnitt er⸗ 
ſcheinen die Löcher als Rechtecke von 2,0 em Breite und einer Höhe, welche gleich der Flanſchen⸗ 
dicke, alfo nach S. 70 t = 15,2 mm = 1,52 cm ift. Der Abſtand des Schwerpunktes 
jedes ſolchen Rechteckchens von der Achſe XX beträgt: 

* „ 28 1552 
2 2 2 2 
Der Beitrag dieſer weggenommenen Querſchnittsflächenteile zum Trägheitsmoment war je 
J =J+F.e? = A- RS RN 2 ＋ 2,0. 1,52. 13,242 = 0,59 532,91 = 533,5 em“. 

Von dem auf S. 70 angegebenen Wert für das Trägheitsmoment des vollen Quer⸗ 
ſchnittes bleibt ſomit nach Satz 1 noch J = 7658 — 4. 533,5 — 5524 cm übrig. . 


Das Widerſtandsmoment des verſchwächten Querſchnittes ift ſomit nur W = 57 
= —— = 395 ems gegenüber W = 547 cm? für den unverſchwächten Querſchnitt. Die 


Maa 28% des urſprünglichen Wertes des Widerſtands⸗ 


= 10,02 cm. 


= 13,24 cm. 


Verminderung beträgt daher 
momentes. 


Trägheitsmoment J 


Widerstandsmoment Z 


Querschnitts-Form | 
auf die horizontale Schwerpunktsachse bezogen 


YA 2 b R? 1e b h? 


— EENE: 


2 
P 
7 


A 
7 

9 4 

7 7 

7 A 

7 7 

2 ps 

2 * 


Jha (BE? 50 | p FF 


8 3 
Yo (B H? + bh’) 1, Fr) 
mD’ _ eirca Pia u i “ 
da „ 20 Tue 
Ex, — 2.8 
| 
9 | 
5 a D: — dt D* — d 
AD TE | 20 Yo D 
. C = | 
i ! | np êp 62 g 
| 64 20 10 
A E 8 8 — 4 6 
i j! 64 L — 85 J= ½½ l. Yo a a E 
— i 
1 g i 7 ` 
| 
Em | mol 
h hhi | 1/ 3 | * % h 24 
17 3 ji [ss bh J bh? 
k--b --1 H — Wu = = 
| h/3 12 
— — — — — — — — — — L — a a e — — 
78 5 g 
ŠV R= 0,5413 Ri 
E 7 
0,5413 R 
1+2V2 pi 
z — 0,6906 R? 


| = 0,6381 R. 


69 
Beiſpiel 36. Wie groß ift das Trägheitsmoment J“ einer Dreiecksfläche in Bezug auf 

eine mit der Seite b zuſammenfallenden Achſe. 
Nach Tabelle S. 68 iſt das Trägheitsmoment der Dreiecksfläche in Bezug auf die zur 


Seite b parallele Schwerpunktsachſe. J = = bh, der Abſtand dieſer Achſe von b ift 


= h’ i 2 8 
b = h/3, alfo wird re a bhè LA = = En 


II. § 8. Zweckmüßige Trägerproſile. 


Näherungsformeln zur Belfimmung von J und W. 

Die Spannung einer Faſer wird um ſo größer, je entfernter dieſe Faſer von der Neutral⸗ 
faſerſchicht iſt. Da nun die Spannung der Faſern einen zuläſſigen Grenzwert nicht über⸗ 
ſchreiten darf, ſo zeigt ſich, daß nur die Tragfähigkeit derjenigen Faſerſchichten ganz ausgenützt 
werden kann, welche am entfernteſten von der Neutralachſe liegen. Alle dazwiſchen liegenden 
Faſern erleiden nur eine Beanſpruchung, welche kleiner iſt als die zuläſſige, ſie ſind alſo nicht 
gut ausgenützt. Man hat daher aus Materialien, welche ſich ihre Form beliebig geben laſſen, 
Träger mit ſolchen Querſchnitten hergeſtellt, bei welchen möglichſt viele Faſern ſich dort befinden, 
wo ſie am beſten ausgenützt werden, d. h. alſo möglichſt entfernt von der Neutralachſe; man 
bildete auf dieſe Art ſogenannte Flanſchen, zu deren Verbindung nur ein Steg dient. Tabellen 
ſolcher Profile ſind beigeheftet. Der Steg ſelbſt trägt nun zwar mit, allein nur in unter⸗ 
geordneter Weiſe, da ſein Trägheitsmoment im Verhältnis zum Trägheitsmoment der Flanſchen 
in Bezug auf die Neutralachſe unbedeutend ift. 


Abgekürzte Berechnung von J und W. 


Aus der in der Erklärung zu II. § 7 gegebenen Gleichung J = Zfy? zeigt fih, daß 
der Beitrag, welchen ein Flächenelement zur Größe von J liefert, mit dem Quadrat ſeines 
Abſtandes y von der Neutralachſe wächſt, alſo ſehr raſch zu⸗ 
nimmt, wenn dieſer Abſtand größer wird. Dies führt zu fol⸗ 
gender näherungsweiſen Berechnung von J und W für Quer⸗ 
ſchnitte, deren Flanſchen oder Gurtungen großen Abſtand von- ` 
einander haben. Man denkt fih den ganzen Flanſch f = B. t 
als ein Flächenelement, deſſen Abſtand von der Neutralachſe 


gleich 2. ift. Dann trägt zum Trägheitsmoment bei: der obere Oi. 


f 2 2 5 
Flanſch f es „ der untere Flanſch f (>) und der Steg be, das Trägheitsmoment 


bh? _ fh? , bhè 


des ganzen Querſchnittes wird J = 2f de) + a - oder bei Vernach⸗ 


12 
2 
läſſigung des Steges J = en Das Widerſtandsmoment des ganzen Querſchnittes wird 
4. E f 
J S FB bh? ; en 
wW = 5 fh + Ea und bei Vernachläſſigung des Steges W = f.h. 
2 2 (Fortſetzung Seite 78 nach den Tabellen.) 


Deutsche Normalprofile 
für 


1 Eisen. 


Bis k = 250mm ist b = 04h + 10mm; d = 0,03% + 1,5 mm. 
Für k > 250mm ist b = 0,8 h + 35mm; d = 0,036. 
Neigung der inneren Flanschflächen 14% R = d, r = 0,6 d. 


Dimensionen Bons Samt Momente bezogen auf 
in i die YY-Bieg.-Ebene, || die XX-Bieg.-Ebene, 
Millimet schnitt per 1 85 8 
illimeter P laufenden | also al nd also YY-Neutralachse 
klal g t Maker „ | W | Jy Wy 
Nr. | qem kg cmt oma cmé om 


6,0 78,4 19,6 | 7,35 3,5 


a 
© 
© 
A 
5 
p 
0 
. 
to 
280 
— 


9 90 46 | 42 | 68 9,05 7,1 118 26,2 | 104 4,5 
10 100 | 50 | 45 | 68 10,69 8,3 172 34,4 | 14,8 | 5,7 
11 110 84 as 22 12.30 96 241 43,8 19 70 
12 120 | 18 1 7,7 14,27 11,1 331 55,1 25,2 8 7 
13 130 | 62 54 | sı 16,19 12,6 441 67,8 | 32,2 10,4 
14 140 66 5,7 | 86 18,35 14,3 579 82,7 41,3 12,5 
15 150 | 70 60o | 90 | 25 16,0 743 99,0 | 51,8 14,8 
16 10 274 6.3 9,5 | 229 17,9 945 118 | 64,4 17,4 
17 170 | 78 6,6 9,9 25,4 19,8 1177 139 78,8 20,2 
18 180 | 82 6 | 104 | 280 21,9 1 460 162 95,9 23,4 
19 190 | s6 7,2 10,8 30,7 24,0 1779 187 | 115,2 26,8 
20 200 90 75 113337 26.2 2162 216 138 30,7 
21 210 94 78 11,7 30,6 28,5 2597 246 | 163 34,6 
22 220 98 sı | 122 | 398 31,0 3.090 281 1092 39,2 
23 20 102 | s4 126 | 429 33,5 3642 317 224 43,9 
24 240 106 | 87 | 131 | 464 36,2 | 4288 357 261 49,3 
26 a0 113 9,4 | 141 53,7 41,9 5 798 446 341 60,3 
28 280 119 | 101 152 | 614 47,9 7658 547 429 72,1 
30 soo 125 | 108 16.2694 54,1 9 888 659 530 84,8 
32 320 | 131 11,5 173 | 782 61,0 | 12622 789 652 99,5 
34 340 187 122 | 183 | 872 680 | 15827 931 789 115 
36 so | ms | 130 | 105 | 975 761 | 19766 | 1098 956 134 
38 380 | 149 | 137 20,5 | 1025 83,9 24 28 1274 1138 153 
40 40 | 155 | 144 | 216 | 183 92,3 | 29446 1472 1349 174 
42%½ | 425 163 153 230 133.0 103,7 | 37266 ͤ 1754 | 1672 205 
45 450 170 | 162 24.3 147,7 1152 46 204 2054 | 2004 236 
47% | 473 | 178 17,1 25,6 | 1086 127,6 56912 2396 2424 272 
69245 2770 


Deutsche Normalprofile pE < 


3 
für $ f 
; i 
L Eisen. aae: 
t H 
b = 0,25 h ＋ 25 mm; R=t;r= 5i i 
ya: e c. 
Neigung der inneren Flanschflächen 8%. 45 
Dimensionen guet Gewicht | Schwer- Momente bezogen auf 
in G ks Ve ee 
š pun | = 
Profil 1 hnitt die Y'Y-Bieg.-Ebene || die XX-Bieg.-Ebene 
Millimeter a 1 W abstand falso XX-Neutralachse also Y Y-Neutralachse 
s h | b | 4 | i Meter w J: | W. i J, W, 
r. | gem kg om cmt | cm? cmt cm? 
j 1 
3 30 33 | 5 7 5,42 4,2 1,86 6,5 | 4,3 | 5,2 2,8 
4 40 35 5 7 6,20 4,8 2,04 14.2 71 78 3,6 
5 50 38 5 7 7,12 5,6 2,32 26,7 107 100 | 48 
6½ | 65 42 5,5 | 75 | 905 7.1 2,66 58,2 179 | 15,7 5,9 
8 80 45 6 | 8 11,04 8,6 2,93 107 26,7 | 217 7,4 
10 100 50 6 | 8,5 13,50 10,5 3,81 207 41,4 33,1 10,0 
12 120 55 7 9 17,04 13,3 3,76 368 13,1 
14 140 60 7 10 20,40 15,9 4,09 609 17,4 
16 160 65 7,5 10,5 24,10 18,8 4,49 932 21,7 
18 180 70 8 11,0 28,00 21,9 4,90 1364 | 26,6 
20 200 75 8,5 11,5 32,30 25,2 5,30 1927 | 32,2 
22 220 80 9 12,5 37,60 29,3 5,66 2712 39,9 
26 260 90 10 14,0 48,40 37,8 6,42 4 857 56,9 
30 300 100 10 16,0 58,80 45,9 7,05 8 064 80,0 
TL Eisen. 3 
$ 
b = 0,25 h ＋ 30 mm; d = 0,035 kh + 3 mm; 1 
* 
t i 
t= 0,05 h+ 3mm; Rt; = . : 


A a i Trägheits- Widerstands- 
Dimensionen Gewicht moment moment 


in Querschnitt G J wW 


. . per 4 cm? 
Millimeter kikade em 


Meter in Bezug auf die zu den 


Flanschen parallele Schwer- 
punkts-Achse 


6,0 
13,4 


26,0 
44,1 
108,0 
219,0 
395,4 
665,7 
1042,4 


Dimensionen Quer: mns es Momente bezogen auf 
i unkts- r 2 
Profil Mill = eter nn taon 5 abstand Kl xx eee pa TT Neubnachee 
b nla P e » 7. * J, W, 
Nr. | qem kg cm em em? | cmt em? 
6/3 60 30 5,5 4,64 3,6 2,30 9,98 3,83 | 2,91 1,26 
a, | 70 35 6 5,94 4,6 2,69 17,3 4,94 | 512 | 1,90 
8/4 80 | 40 7 7,91 6,2 3,07 30,1 7,52 8,87 | 289 
9 % 90 45 8 10,16 7,9 3,45 49,0 | 109 14,0 | 4,18 
10/5 100 50 85 | 12,02 9,4 3,84 71,3 14.3 21,20 | 551 
12/6 120 60 10 17,0 13,3 4,62 145 202 | 43,20 9,35 
14½ 140 70 | 15 22,8 17,8 5,39 265 37,8 79,10 14,7 
16/5 160 80 13 29,5 23,0 6,17 446 55,8 | 134,0 21.7 
18/9 180 90 | 145 | 370 28,9 6,95 709 78,8 | 213,0 | 30,5 
20/0 200 100 | 16 45,4 35,4 772 | 1073 107,0 | 323,0 | 418 


Deutsche Normalprofile 
für 


Breitfüssige T Eisen. 7 = 2 


d = 0. 15 ½ + 1 mm; R = d; . 9 * 
Neigung im Fuss 2%, 
auf jeder Seite des Stegs 4 %. 


Hochstegige T Eisen. 


h = b. 
d= O, IN ＋ I mm; R= d; Pe 2: 


Neigung im Fuss 2% , 
auf jeder Seite des Stegs 2%. 


Dimensionen nn Schwer- Momente bezogen auf 
in ö punkts- [7 Sa 
Millimeter en abstand fies e die DE Bieg. Ebene 
ZENE Min | w | Tm|n | m 
kg cmt cm? cmt cm? 
20 20 3 1,11 0,9 1,59 0,403 | 0,29 | 0204 0.20 
25 25 3,5 1,63 1,3 1,75 0,931 0,53 0,463 0,87 
30 30 4 2,24 1,7 2,10 1,86 0,88 0,914 | 0,61 
35 35 4,5 2,95 2,3 2,46 3,34 1.36 | 1,68 0,93 
40 40 5 8,75 2,9 2,82 5,56 1,97 2,70 1,35 
45 45 5,5 4,65 3,6 8,17 8,74 2,76 4,23 1,88 
50 50 6 5,64 4,4 3,53 13,1 3,71 6,33 2,54 
60 60 7 7,91 6,2 4,24 26,4 6,23 12,80 4,25 
70 70 8 10,0 8,2 4,96 48,4 9,76 
80 80 9 13,60 10,6 5,67 81,5 14,40 
90 90 10 17,00 13,8 6,38 129 20,30 
100 100 11 20,80 16,2 7,10 195 27,50 
120 120 13 29,50 23,0 8,52 389 45,60 
140 140 15 39,80 31,0 9,95 734 73,70 


Zu II. § 8. 


Deutsche Normalprofile 
für 


w 
9 


Gleichschenklige Winkeleisen. 7 
t 
d min = 0,1 b für b S 100 mm, i 
7 1 a è 
d min = ir? für b = 100mm, 1 
d min + d max 8 
N — Ka nz r = ih R. x’ Zoo... EIER 
Dimensionen Gewicht 
En Quer- G 15 EN 
Profil Millimet schnitt per nkts- die YY-Bieg.-Ebene, 3 XX-Bieg. -Ebene, Ma Sihwen 
Uumeter F laufenden | Abstand [also XX-Neutralachse | also YY-Neutralachse punktachse 
b 4 Meter 7 I W, 
Nr, gem kg jji H 
14, 1 3 0,81 0,83 1,02 0,252 9 0,086 0,096 
a 4 1,04 0,81 0,98 0,309 0,291 | 0,081 0,109 
A er 8 1,11 0,87 1,39 0,640 0,455 || 0,169 0,194 
4 1,44 112 1.35 0,792 0,563 | 0,209 0,226 
24 * 3 1,41 1,10 1,76 1,80 , || 0,842 0,329 
2 4 1,84 1,44 1,73 1,64 0,926 || 0,482 0,897 
š 10 4 2.24 1.75 2.10 2.93 138 0.77 0,608 
6 3,24 2.53 2.02 4.01 1.89 1.05 0,755 
er 28 4 2.64 2, 2,48 4,80 1,94 1,26 0,876 
fa 6 3,84 3.00 2,40 6.62 2.68 174 1. 
4 3,04 2.87 2,85 7,33 2,59 1,98 1,18 
4 40 6 4.44 3,46 2.77 10,20 9.60 268 1.54 
8 5,76 4,49 2,70 12,70 448 3.334 1.82 
5 4.25 9,92 3,19 12,80 4.08 | 3,87 1,82 
45 45 7 5.81 4.58 3.11 16,90 5,31 4,45 2.27 
9 7,29 5,69 3,04 20,40 eal 5338 25 
5 4.75 3,70 3,56 17,80 5,08 | 4.68 2,30 
5 50 7 6 5,10 3,49 23,50 664 || 6,18 2,89 
9 819 6,40 3.41 28,00 8.08 7.58 
6 6,24 4,90 3.91 28,20 1,26 7,48 3,29 
5 55 8 8,16 6,40 3, 35,70 9,18 9,38 3,99 
10 10,00 7,80 8,76 42,60 11,00 11,20 4,56 
6 6,84 5.30 4,28 37,00 8,72 9,74 4.02 
6 60 8 8,96 7,00 4.21 47,20 11,10 12,40 9⁰ 
10 11,00 8,60 414 56,30 18,30 14,80 5,64 
7 8,61 6,70 4,62 54,40 11,80 14,30 5,98 
6% 65 9 10,90 8,50 4,55 67,00 14,80 17,80 6,88 
11 18,10 10,20 4,48 78,50 17,10 20,70 7.24 
7 9.81 7.80 4.99 68,5 18,90 18,00 6,82 
7 70 9 11,80 9 4,92 84,8 17.20 22,30 7,58 
11 14.20 11,10 4,85 99,8 20,20 ‚30 8,65 
8 11,40 8,90 5,33 95,0 18.0 223,90 8.16 
7 ½ 75 10 14,00 10,90 5,26 115,0 21,7 | 30,30 9 
12 16,60 12,90 5,19 188,0 1 35,00 10,70 
8 12,20 9,50 5,71 117,0 206 | 8080 | 9,48 
8 80 10 15,00 11,70 5,63 141,0 249 37,10 11,10 
12 17,80 13,90 5,56 162,0 286 42.70 12.40 
9 15.40 12,00 6.42 187 29,4 4479,20 13,50 
9 90 11 18,60 14,50 6,35 222 34.9 58,40 15,00 
13 21,70 16,90 6.28 254 39.9 65,80 17,40 
10 19,00 14,80 7,18 285 40,2 73,00 18,50 
10 100 12 22,60 17,60 7,06 333 47,1 87,70 21,20 
14 26,00 20,80 6,99 378 53,4 99,50 23,50 
10 21,00 16,40 7,88 385 49,4 101 22,90 
11 110 12 25,00 19,50 78L 450 57,7 118 26,20 
14 28,90 f 7.74 518 65,9 135 29,30 
11 23,20 19,70 8,59 549 64,8 144 29,80 
12 120 13 29.50 23,00 8.52 634 749 167 33,80 
15 33,80 26,80 8,45 715 84,4 188 87,50 
12 29,80 23,20 9,81 7 83,1 201 38,60 
13 130 14 34,40 26,90 9.24 867 94,4 229 43,00 
16 39,00 30,50 9,17 970 106,0 256 47,30 
13 34,70 27,10 10,02 1025 104 | 270 47,90 
14 140 15 39,80 31,00 9.95 1100 117 305 58,20 
17 44,70 34,90 9,88 1290 130 339 58,00 
14 40,00 31,20 10,70 1360 128 358 59,80 
15 150 16 45,40 35,40 10,70 1525 144 401 65,80 
18 50,80 39,60 10,60 1885 159 443 71,10 
15 45,80 35,70 11,50 1780 156 483 71,80 
16 160 17 51,50 40.20 11,40 1970 174 518 79,00 
19 57,20 44,60 11,80 2160 191 569 85,50 
Zu I. 88. 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 10 


Deutsche Normalprofile 


für A 

10% Winkelej 7 —45 

Ungleichschenklige Winkeleisen. P 

B pot 

7 . 
B d min + d mag R „ 

min RT A 

dmin = IE; R= — z > re 2 `y 


Momente bezogen auf die J. für die Schwer- 
Dimensionen Ge- Schwer- |] punktsachse, welche 
; wicht YY-Bieg.-Ebene XX. Bieg.-Ebene parallel dem 
E 1 . also also langen | kurzen 
Millimeter schnitt] per abstände XX-Neutralachse ' rr. Neutralachse | 
Schenkel 
F | laufen- , 
den | 
Meter 
kg ! 
0,718 
0,896 
6,63 | 2,18 
7,91 2,61 
19,90 4,85 
26,00 6,40 
53,2 10,40 
64,9 12,70 
160 
188 
318 
368 
749 
851 


Ona 10T vr = 


Ungleichschenklige Winkeleisen. 


B 
— 2. 
b 
Imi 5 ＋ R= d min + dmax H 
dmn = =. tr 
5 š G Momente bezogen auf die J. für die Schwer- 
Dimensionen 3 Schwer- e eee eng welche 
> Wie -Bieg.-Eb XX-Bieg.- llel 
în Quer- 8 punkts- YY- - ene | XX: -e ene para > 
er A e 
Profil Millimeter |schnitt| per | abstände XxX. Neutralachse T. Neutralachse | gen | kurzen 
F laufen- Schenkel 
den 
18 5 B å Meter 8 61 J. W. J W, 2-2 we g 
qcm kg cm cm cm4 ems cmt cm? em. cmt 
2 ö 20 40 3 1.71 1,33 | 1,45 | 0,45 2,99 1,17 0,331 | 0,279 0,489 2,83 
4 4 2,24 1,75 1,49 | 0,49 3,79 1,50 0,445 | 0,378 0,614 3,62 
3 / 30 60 5 4,25 8,32 2,20 | 0,69 16,50 4,25 1,89 1,08 2,70 15,68 
6 7 5,81 4,53 2,27 | 0,77 21,70 5,63 2,66 1,50 3,50 20,80 
4 J 40 80 6 6,84 5,84 | 2,90 | 0,90 47,70 9,22 5,36 2,23 7,84 45,30 
8 8 8.96 7,00 2,97 | 0,97 60,60] 11, 8 7,16 3,02 9,85 58,00 
5 / 50 100 8 111,36 8,90 3,64 | 1,14 | 123 19,1 13,9 4,73 20,20 117,00 
10 10 [14,00 | 10,90 | 3,71 | 121 | 148 232 | 174 5,88 24,00 141,50 
37m 65 130 | 10 18,50 144 | 472 | 147 | 340 | 40,5 || 380 | 9,79 | 55,80 | 922,90 
13 12 [21,96 17, 1 4,79 | 1,54 | 396 47,2 45, 9 12,00 64,50 377,70 
8 J. 80 160 12 127,36 | 21,3 5,79 | 1,79 | 764 73,9 85,9 17,90 125,40 724,00 
16 14 181,64 | 24,7 5,87 1,87 870 846 | 99,6 20,80 | 141,60 828,00 
10 /20 100 | 200 14 140,04 31,2 7,20 | 2,20 .11757 135,5 196,0 32,70 289,40 1664,0 
16 145,44 35,4 7,27 | 2,28 |1970 158,3 223,0 37,50 322,70 1872,6 


Deutsche Normalprofile 


für 


Belag-Bisen (Zores-Eisen). 


t= 15; n=d; 
d — 0,5 mm; r, = 0,6 d + 13 mm. 


Dimensionen Gewicht Momente bezogen auf 


u Quer- — 
die YY-Bieg.-Ebene, die XX. Bieg. Ebene, 


RR: hnitt 
Millimeter m z lunkenden also XX-Neutralachsepalso Y Y-Nentralachse 


1 
Meter J 
qcm kg 


Quadrant-Bisen. 


b = 0,2 R + 25 mm; 
r = 0,12 R; ẹọ = 0,06 R; 
S = Schwerpunkt der vollen Röhre. 


Volle Röhre 
Dimensionen | 


In * Gewicht | Trägheits- Ih 22 


Millimet hnitt G moment J 10 
Millimeter senny 828 g Grösstes Kleinstes 
per laufenden für jede | Wigerstandsmoment | Widerstandsmoment 
Meter Schwerachse für für die 
ZZ-Neutralachse W, | XX-Neutralachse . 


ob cm® 


90 66 


101 
173 
246 
365 
490 
665 
857 


Zu II. § 8. 


Breifflanfchige Trägereiſen. (B⸗Profile.) 


Die Normalprofile mit JL-Querſchnitt haben verhältnismäßig ſchmale Flanſchen, welche 
außerdem auf der Innenfläche 14% Neigung beſitzen. 

Dieſe für viele Verwendungszwecke zwar ungünſtige Profilform wurde gewählt, um die 
J. Träger unbeſchädigt und in möglichſt überall gleich feſtem Zuſtand aus den Faſſoneiſen⸗ 
walzen, in welche das Profil eingeſchnitten iſt, zu erhalten. 

Für den Bautechniker haben dieſe Formen manchmal Nachteile, insbeſondere, wenn an 
den Flanſchen Konſtruktionsteile durch Nietung befeſtigt werden ſollen; aber auch dann, wenn 
bei beſchränkter Konſtruktionshöhe ein möglichſt tragfähiger Balken nötig wird oder ein L⸗Träger 
als Pfoſten u. dergl. der Knickungsgefahr zu widerſtehen hat. 

Dieſer Umſtand hat zur Folge, daß die Beſtrebungen der Walztechniker darauf gerichtet 
waren, Träger mit breiten Flanſchen herzuſtellen. Dies iſt dadurch gelungen, daß man das 
Profil nicht durch Kaliberwalzen gebildet hat, ſondern durch drei Paar voneinander unabhängig 
arbeitenden Walzen, welche die drei Dimenſionen der Träger, die Steghöhe, die Stegdicke, ſowie 
die Flanſchenbreite und ⸗Dicke beſtimmen. 

Die neuen Profile, Grey⸗Profile nach ihrem Konſtrukteur genannt, und abgekürzt um 
ihrer Breite willen mit B-Profil bezeichnet, ſchließen fih in ihren Höhenabſtufungen den Normal- 
profilen an. 

Die Flanſchen find von 10 cm bis 30 cm Höhe ebenſo breit als der Träger hoch iſt, 
von da bleibt die Flanſchenbreite 30 cm, es ſteigert ſich nur noch die Höhe. Die Flanſchen⸗ 
ſtärken gehen bis zu 3,75 em bei den zwei beſonders hohen Profilen. 

Für die Neigung der inneren Flanſchflächen wurden 9% gewählt, alſo 
erheblich weniger als bei den Normalprofilen. 

Der Ausrundungshalbmeſſer des Überganges vom Steg in die Flanſchen 
iſt gleich der Flanſchendicke; an den Flanſchenkanten ſind Abrundungen nicht 
— vorhanden, da das neue Walzvoerfahren ſolche nicht erfordert. 

Es ift noch zu bemerken, daß die B⸗Profile wegen ihrer breiten Flanſchen einfacher zu 
verlegen ſind, ſie kanten nicht ſo leicht um, Verbindungsſtücke ſind meiſtens entbehrlich, ebenſo 
Bolzen bei nebeneinander ſtehenden Trägern u. ſ. w. 

Hauptſächlich aber find die neuen B-Profile für Säulen, Pfoſten und andere in der Stab- 
achſe belaſtete Konſtruktionsteile geeignet und dabei den NP-Profilen inſofern ſehr überlegen, 
als ihr Trägheitsmoment, bezogen auf die Stegachſe, nicht ſo viel kleiner iſt als in Bezug auf 
die zum Steg ſenkrechte Achſe wie bei den NP-Profilen. Ausknickungen ſtehen daher bei den 
B-⸗Profilen weniger zu befürchten als bei den NP-Profilen. Außerdem find für diefe Ver- 
wendung die bequemeren Anſchlußflächen bei Verbindungen, Überlaſchungen u. ſ. w. ſehr 
ſchätzenswerte Vorzüge. Vernietete Säulen werden bei der Wahl der B-Profile ſeltener nötig 
werden. 


Breitflanschige T-(Grey-) Profile der Deutsch-Luxemburgischen Bergwerks- nnd Hütten- 
Aktiengesellschaft, Abteilung Differdingen (Luxemburg). 


Höhe Wine Flanschstärken ar Quer-] Ge- Trägheitsmomente [Widerstandsmomente 
Nr. e : 1 

h b 81 83 t schnitt] wicht J: * W, W, 
Millimeter | gem | kg/m cm* em | cm’ cm’ 

18 B | 180 180 90 16,72 85 | 59,9 47,0 3512 1073 390 119 
20 B 200 200 9,5 18,12 8,5 70,4 | 55,4 5171 1568 517 157 
22 B | 220 220 100 19,5 9,0 | 82,6 | 648 7379 2216 671 201 
24 B 240 240 10,5 20,85 10,0 96,8 | 76,0 10 260 3043 855 254 
25 B | 250 250 109 21,7 |105 105,1 82,5 | 1206 3375 965 286 
26 B | 260 260 11,7 22,9 11,0 | 115.6 | 90,7] 14352 421 | 1104 328 
27B 270 270 | 11,95 23,6 11,25 | 123,2 | 96,7 16 529 4 920 1224 365 
28 B 280 280 12,35 24,4 11,5 131,3 103,4 19 052 5 671 1361 405 
29 B 290 290 12,7 25,2 12,0 141,1 1108 21 866 6417 1508 443 
30 B | 300 300 13,25 2625 125 | 152,1 [119,4] 25201 7494 | 1680 | 500 
32 B 320 300 14,1 270 180 | 160,7 126,2 30119 7867 | 1882 524 
34 B 340 300 | 14,6 27,5 13,4 167,4 | 131,4 35 241 8097 2073 540 
36 B 360 300 186,15 29,0 14,2 181,5 | 142,5 42 479 8793 2360 586 
38 B 380 300 17,0 29,8 | 14,8 191,2 | 150,1 49 496 9175 2605 612 
40 B 400 300 18,2 31,0 15,5 203,6 | 159,8 57 834 9721 2892 648 
421/,B! 425 300 19,0 81,75 16,0 ] 213,9 1 167,9 68249 10078 3212 672 
45 B 450 300 20,3 33,0 17,0 229,3 | 180,0 80 887 10 668 3595 711 
47!/a B| 475 300 21,35 34,0 | 17,6 | 242,0 | 190,0 94811 11142 3 992 743 
50 B 500 300 22,6 35,2 19,4 | 261,8 205,5 | 111283 11 718 4451 781 
55B | 50 300 24,5 37,0 20,6 | 288,0 226,1 145957 12 582 | 5308 839 
60 B 600 300 24,77 37,2 20,8 | 300,6 236,0] 179303 | 12672 5 977 845 
65 B 650 300 25,0 37,5 21,1 314,5 246,9] 217402 | 12814 6 690 854 
70 B 700 300 25,0 37,5 21,1 | 3252 |255,3 258 106 12 818 | 7374 854 
75 B | 750 300 25,0 37,5 21,1 | 335,7 [263,5 | 302 560 12823 | 8068 855 


Es ſind auch ſchon Normalprofile für Bauhölzer in Vorſchlag gebracht worden, 


um Bauhölzer in beſtimmten Abmeſſungen zur Marktware machen zu können. Dieſer vom 
Innungsverband Deutſcher Baugewerkmeiſter gemachte Vorſchlag iſt jedoch noch nicht allgemein 
durchgedrungen, da befürchtet wird, es könnten auf dieſe Weiſe alte abgelegene Bauhölzer in 
den Handel kommen. Die nachſtehende Tabelle enthält den Vorſchlag: 


Normalprofile für Bauhölzer, 


Widerstandsmoment a | Widerstandsmoment 

Höh Abmes- Quer- in cm? bezogen auf Höhe Abmes- Quer- in cm? bezogen auf 
1 sungen schnitts- Iuhult die Schwerpunkts. 33 sungen schnitts- Inhalt die Schwerpunkts- 

in R . . achse parallel zu derf in a * A achse parallel zu der) 

in Anne In Ye a — in fläche in — 

schmalen breiten schmalen breiten 
em em gem i cmb/lfd. m i Seite | Seite qm cbm/lfd. m i Seite Seite 
8 „ 64 0.006 | 85 85 360 0.0360 1200 1080 
10 9710 80 | 0.0080 133 107 400 0.0400 1333 1333 
F ED j 167 |- 167 352 0.0352 1291 939 
12 1% % 120 0.0120 240 200 396 0.0396 1452 1188 
3 ½ 144 0.0144 288 288 H0 0,0440 1613 1467 


432 0.0432 1728 1296 
480 0.0480 1920 1600 
1 576 0.0576 2304 2804 


10% 140 0.0140 327 233 
14: 71 168 0.0168 392 336 
. 198 0.0198 457 457 


1% 192 00192 512 384 520 00520 2253 1733 
16 ½¼ 224 0.0224 597 523 624 0.0621 270 2496 
„%, 256 0.0256 688 683 676 0.0676 2929 2929 


616 0.0616 2875 2259 
728 0.0728 3397 3155 
Jas 1784 0.0784 3659 3659 
720 0.0720 3600 2880 
840 0.0840 4200 3920 


14½1ê% 252 0.0252 756 588 
18 17, 288 0.0288 864 768 
—³ 324 0.0324 972 972 
% 280 0.0280 933 653 
1% 320 0.0320 1067 853 
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Jortſetzung zu S. 69. 
Ermittlung des nötigen Gurtungsquerſchnittes. 
Hat man für ein beſtimmtes Widerſtandsmoment W und eine gegebene, oder angenommene 
Steghöhe h und Stegdicke b den Gurtungsquerſchnitt keines J förmigen Trägers zu berechnen, 


2 
bh? bh? T= 
ſo ergibt fih aus fh = W, fh W— — oder f=- —, alſo 
6 6 h 
tis W bh 
h 6 


Bei den „Blechträgern“ beſteht der Steg aus einer Blechrippe von 6— 10 mm Stärke. 
Das Trägheitsmoment und Widerſtandsmoment dieſer Träger kann nach obiger Näherungs⸗ 
formel berechnet werden, wobei unter f der Gurtungsquerſchnitt abzüglich der Nietlochverſchwäch⸗ 
ungen verſtanden iſt. Für h iſt ſtreng genommen der Abſtand der Gurtungsſchwerpunkte ein⸗ 
zuſetzen; da es ſich bei Anwendung dieſer Formel aber nur um Näherungswerte handelt, kann 
für h auch die Höhe der Blechrippe geſetzt werden. 

Bei den „Gitterträgern“ iſt an Stelle des Steges nur ein Gitterwerk geſetzt, welches 
die Gurtungen verbindet. Der Steg bleibt weg, alſo hat man zur Beſtimmung der nötigen 
Gurtungsfläche von Gitterträgern die Näherungsformel f = E 

Dieſe Näherungsformeln geben für praktiſche Zwecke genügende Genauigkeit. 

Beiſpiel 37. Ein Blechträger habe eine 80 em hohe und 1cm dicke Stehrippe, feine 
Gurtungen beſtehen aus je 2 Winkeln Nr. 7 mit 9 mm Eiſenſtärke, ſowie je 2 Gurtungs⸗ 
platten von 20 em Breite und 1 em Dicke. Wie groß iſt das Trägheitsmoment und das 
Widerſtandsmoment des Trägerquerſchnittes in Bezug auf die zu den Gurtungen parallele 
Schwerpunkts⸗Achſe? 

Auflöſung mittels der e e des a o hiiia 


2 Platten 20/1 40 gem 
20,9 zu 11,8 gem . „ „ % „ „ „ „ m 28,0: gem 
zuſammen 63,6 dem. 
Davon gehen ab für Verſchwächung durch die 2 em weiten 
Nietlöcher 2 (1 + 1 + 0,9). 2. 11,6 gem 


fomit bleibt mebur Pa = 52 gem. 


Das Trägheitsmoment wird 
fh? b hê 52. 802 1. 803 


= — — — — — = 2 
J 5 + 12 2 — 12 09 070 em-, 
„ I 200 070 
und hieraus W aa S 5227 ems. 


Das teint ameni W läßt fih aber auch un- 
mittelbar berechnen aus der Formel: 
. bh? 1.80? k 
W = fh + F = 52.80 — = 5227 cm’. 
Beiſpiel 38. Ein Gitterträger habe dieſelbe Höhe 
und dieſelbe Gurtung wie der Blechträger in voriger Auf⸗ 
gabe. Wie groß werden das Trägheitsmoment und das 
Widerſtandsmoment für den Gitterträger? 


2 fh? 52.802 J 166 400 

9 — = — — S — 1 — 
Auflöſung. J 2 2 166 400 em“, hieraus W = 5 

2 

= 4160 ems, oder unmittelbar hergeleitet W = f.h = 52.80 = 4160 cms. 


M 
II. § 9. Die Unterſtützung und Lelatung der Träger. 
Man unterſcheidet die Träger nach ihrer Unterſtützung und Belaſtung. 
1. Unterſtützung. Die Art der Unterſtützung, ſowie die Anzahl der Stützpunkte ijt 
weſentlich. Man nennt einen Träger, welcher auf zwei Auflagern frei aufliegt, einfachen 
Träger (Bild 1). 


(1) 
Einfacher Träger ©) WW 
Auflager Einfacher — — erenden 
Continuirlicher Träger. Freies 
2 Ende. DL D 
Stütze Einspannungsstele 


® 


Einen Träger, welcher an mehreren Stellen unterſtützt ift, heißt man kontinuierlichen 
oder durchlaufenden Träger (Bild 2). 

Liegt ein Träger frei auf den Stützen, fo heißen dieſelben Auflager; ift er auf größere 
Länge auf der Stütze feſt gehalten, ſo hat man eine Einſpannungsſtelle (Bild 3). 

Iſt ein Ende eines Trägers gar nicht unterſtützt, ſo heißt dasſelbe ein freies Träger⸗ 
ende (ſ. Bild 3 und J). 


Concantrirte Lasten. Stetig verteilte Laster. Gleichmäsig verteilte stetige Belastu 


7 LEF 
S © © — 

2. Belaſtung. Es iſt zu unterfcheiden die Belaftungsart, welche bezeichnet, wie die 
Laſten wirken, ob konzentriert (Bild 5) oder ſtetig verteilt (Bild 6), ſodann der jeweilige 
Belaſtungsfall, welcher angibt, wo die Laſten wirken, nachdem die letzteren an und für 
ſich nach ihrer Art ſchon bezeichnet ſind. Der Belaſtungsfall iſt insbeſondere von Wichtigkeit, 
wenn die Laſten keine ruhenden (z. B. Eigengewicht ꝛc.) ſondern bewegliche find (Fahrzeuge ꝛc.). 

3. Angriffsmoment. Die Größe des Angriffsmoments M ift abhängig von der Zahl 
und Größe der äußeren Kräfte, ferner von deren Verteilung über die Träger, ſowie von 
der Länge und Unterſtützungsweiſe des letzteren. 

Zur Beſtimmung des Moments muß man den Träger an der in Berechnung zu ziehenden 
Stelle geſchnitten denken und den links- oder rechtsſeitigen abgeſchnittenen Trägerteil zur Be- 
rechnung benützen. Die Zahlengröße für das Angriffsmoment ergibt ſich aus beiden Träger⸗ 
teilen gleich, nur iſt das Vorzeichen der beiden gleichen Zahlen verſchieden. Man berechnet 
in der Regel den linksſeitigen Trägerteil. 

Die an dem Träger wirkenden äußeren Kräfte ſind 1) die Laſten und 2) die Auflager⸗ 
widerſtände, welche dieſen Laſten das Gleichgewicht halten müſſen. 

4. Momentenlinie. Denkt man ſich an jeder Stelle des Trägers den Zahlenwert des 
Angriffsmomentes als Ordinate ſenkrecht zur Trägerachſe aufgetragen, ſo gibt die Verbindungs⸗ 
linie der Ordinaten⸗Endpunkte die Momentenlinie. Ueber Träger auf verſchieden hohen 
Stützen ſiehe „Techniſches Studienheft“ Nr. 7, Kapitel 9 „Statiſche Verhältniſſe der Treppen⸗ 
anlagen“. 


I. S 10. Seſtimmung des Biegungs- oder Angriffsmomentes. 


A. Einfache freiaufliegende Balken. (Rechneriſche Behandlung.) 
1. Balken mit mehreren Einzellaſten. 

Zur Einführung in die Berechnungen möge ein einfacher freiaufliegender Träger AB, 
deſſen Stützweite 1 ift, und auf dem konzentrierte Laſten Pi, Pa,. .. wirken, rechneriſch be- 
arbeitet werden, d. h. es wird das Biegungs⸗ oder Angriffsmoment M, an einer Stelle im 
beliebigen Abſtand X vom linksſeitigen Auflager dieſes Trägers geſucht. 

Aufl. In erſter Linie müſſen die Auflagerwiderſtände beſtimmt werden. Um den Wider⸗ 
ſtand in A zu ermitteln, wählt man einen Drehpunkt auf B und erhält alsdann folgende 
Drehungsmomenten⸗Gleichung K. 1 P, ( — a1) + Pe (I- az) + Ps (- as) T.. = Z P (I- a) 
(ſ. Bild 1) und hieraus A = +2 P (1— a), ebenſo ergibt eine Drehungsmomenten⸗Gleichung 
für einen auf A gelegenen Drehpunkt B = I a. (Vgl. I. § 19, Fall II.) 

Sft nun für den Querſchnitt im Abſtand x von A das Angriffsmoment My zu beſtimmen, 
dann iſt der Träger an dieſer Stelle geſchnitten zu denken, der linksſeitige Trägerteil zu be⸗ 
trachten und in Bezug auf die Schnittſtelle als Drehpunkt, die Biegungs⸗Momentengleichung 
anzuſchreiben (ſ. Bild 2). 


H 
N 


3 1222 EE 


M. = + Ax— PI (x — a) — Pe (x — a) — Ps & — as) = H AX -P (A a). 

Beiſpiel 39. Es fei in Bild 1 a, = 1,4 und P; = 2400 kg, a2 = 3,5 und Pa = 5000 kg, 
as = 5,5 und P, = 4000 kg, a, = 6,7 und P. = 3000 kg, und die Stützweite 1 = 8,0 m. 
Der Träger ift aus 2 T Eiſen zu konſtruieren. 

Aufl. Zuerſt müſſen die Auflagerwiderſtände beſtimmt werden. Um den Auflager⸗ 
widerſtand in A zu beſtimmen, wähle man einen Drehpunkt auf B und ſchreibe eine Momenten⸗ 
gleichung an, dieſelbe wird 

A. 8 = 3000. (8,0 — 6,7) + 4000 (8,0 — 5,5) ＋ 5000 (8,0 — 3,5) + 2400 (8,0 — 1,4) 
— 3000.1,3 + 4000. 2,5 + 5000 . 4,5 + 2400. 6,6 ſomit 
23000. 13 + 4000 . 2,5 + 5000.45 + 2400.6, 6530 kg. 
Um den Auflagerwiderſtand in B zu beſtimmen, wähle man einen Drehpunkt auf A, 
2400. 1,4 ＋ 5000. 3,5 ＋ 4000. 5,5 + 3000. 6,7 


dann wird ebenſo erhalten B = . ˙ Pa 7870 kg. 


Probe: A -+ B = 6530 + 7870 = 14400 kg = 2400 ＋ 5000 + 4000 + 3000 kg. 
Nachdem nunmehr die Auflagerwiderſtände bekannt find, kann die Berechnung der 
Biegungsmomente erfolgen: 
Für den Querſchnitt unter der Laſt P. wird 
M, = 6530. 140 . . . . . 914 200 cmkg 
Für den Querſchnitt unter der Laft Pe wird 
M: = 65380. 350 — 2400. 210 . . = 1781500 emkg 


A 
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Für den Querſchnitt unter der Laſt Ps wird 
Ms = 6530. 550 — 2400. 410 — 5000. 200 = 1607500 cmkg 
Für den Querſchnitt unter der Laſt P. wird 
M. = — 7870. 130] . . = 1023100 emkg. 
(Die Beſtimmung von M, ift am vechtssettigen TAPA Trägerteil erfolgt. 
Das größte Biegungsmoment tritt ſomit unter der Laſt Po ein, fein Wert ift 
Mz = 1 781 500 emkg. 

Die zuläſſige Beanſpruchung des Flußeiſens ift nach früherem zu s = 800 kg / gem anz 
zunehmen, alſo iſt nach der Grundformel für die Biegungsberechnung ein Trägerquerſchnitt 
nötig, deffen Widerſtandsmoment W = Z = 890 = 2227 cm? ift. 

Nach den Tabellen bei II. § 8 hat ein Normalprofil T Nr. 36 ein Widerſtands⸗ 


moment W = 1098 cm?, verwendet man zwei ſolcher Träger, jo wird deren größte Bean- 
ſpruchung s = * 812 kg/ qcm. 
en ea 5 oe 8,/ 


Die Beanſpruchung in den übrigen Querſchnitten iſt kleiner, nämlich unter der Laſt P. 
Mi 914 200 


oe ag een. 
uA 1607 500 „ ı 
Unter der Laſt PE s = Z. 1058 21058 730 kg/ qem. 
Unter der Laſt Pa s = n kg/ qem. 


2.1098 2.1098 
2. Träger mit einer konzentrierten Laſt. 

Die Auflagerwiderſtände ergeben ſich folgendermaßen: 

A.l = P (I- a), hieraus A = ＋ b, ferner B. 1 = P. a, alſo B 7 P. 

Das größte Angriffsmoment tritt bei a 
auf und ift daher M. = A. a = (=?) d. 

Von dieſer Stelle an nimmt das Moment 
nach beiden Seiten hin ſtetig ab, ſo daß die 
Momentenlinie ſich nach Bild 3 geſtaltet. 

Wirkt P in der Trägermitte, ſo wird 


A= B= > und es ift a = 1/2, alfo M = A. a r d. h. 1 
Beiſpiel 40. Ein Holzbalken von un em Querſchnitt liegt auf 4,5 m voneinander 


15 
entfernten Stützen auf. Darf auf denſelben 0,9 m vom linksſeitigen Auflager entfernt eine 


Laſt von 1200 kg wirken? 
Aufl. Linksſeitiger Auflagerwiderſtand A = ze 
ungsmoment unter der Laſt M = 960.90 = 86 400 emkeg. 
Das Widerſtandsmoment des Balkenquerſchnitts ift nach II. § 7, Tabelle, W = an 
15.202 


== 1000 ems, ſomit wird die Beanſpruchung nach der Grundformel für die Bieg⸗ 


1200 = 960 kg, ſomit Bieg- 


ng N 0 
ungsfeſtigkeit s = * = 46005 = 86,4 kg, 


Nach den Tabellen bei II. § 4 erreicht diefe Beanſpruchung den äußerſten Wert der e 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 
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3. Eine Laſt Q fei über den Träger gleichmäßig verteilt. 


Die Auflagerwiderſtände A = 4 und B = 2. 


Das größte Moment iſt in dieſem Falle in der Trägermitte. 
Auf eine Trägerhälfte (ſ. Bild 5) wirken der Auflagerwiderſtand und die halbe Laſt Q. 


zentriert gedacht werden, alfo wird in der Trägermitte M = 2 7 t = g5 


Das Moment an einer beliebigen Stelle x erhält man aus Bild 6 


(0. 0-5 


oder wenn die Belaſtung pro Längeneinheit q heißt, alſo N 
4 2 ift, jo wird M = Is = 2 * d-. 
Unterſucht man für dieſen Fall die Momentenlinie, ſo zeigt ſich, daß ſie eine Parabel iſt (ſ. Bild 7). 

Beiſpiel 41. Welche gleichförmig verteilte Belaſtung Q darf auf den im Beiſpiel 37 
zu II. § 8 berechneten Blechträger kommen, wenn derſelbe 8,0 m Stützweite erhält? 

Aufl. Der Trägerquerſchnitt hat ein Widerſtandsmoment W = 5 227 ems, er vermag 
daher bei einer Beanſpruchung von s = 750 kg gem, ein Biegungsmoment auszuhalten von 
M=W.s = 5227. 750 = 3 920 250 emkg. Bei gleichförmiger Belaſtung ift aber in der 
a 1 „ woraus Q = 39203 kg. 

In dieſem Wert iſt das Trägereigengewicht inbegriffen. 

B. Einfache freiaufliegende Balken (feichneriſche Behandlung). 

Die zeichneriſche Beſtimmung der Auflagerdrücke und der Biegungsmomente geſchieht 
folgendermaßen: 

Nach J. § 19, dient ein Kräfte- und Seilpolygon zur Beſtimmung der Auflagerdrücke. 

Man ziehe für dieſes Seilpolygon die Schlußlinie, d. h. die Verbindungslinie der 
Schnittpunkte der äußerſten Seilpolygonſeiten mit den Auflagervertikalen. Die 
Auflagerwiderſtände A und B werden von einem zur Schlußlinie parallelen Polſtrahl auf dem 
Kräftepolygon abgeteilt. Die Richtigkeit dieſer Konſtruktion ergibt ſich ohne weiteres, wenn 
man zunächſt die Kräfte P zu einer Reſultierenden R mittels des Seilpolygons zuſammenſetzt 
und nachher diefe Reſultierende nach I. § 12 wieder in die Komponenten A und B zerlegt denkt. 


alfo wird 3 920 250 = 


Trägermitte M = 


Zur Beſtimmung des Biegungsmomentes heißt man die Ordinaten des Seilpolygones 
in Bezug auf die Schlußlinie z, und bezeichnet mit H die Poldiſtanz, d. h. den ſenkrechten 
Abſtand des Poles vom Kräftepolygon, dann iſt an jeder beliebigen Stelle das Biegungs⸗ 
moment M = H.z. 

H ift mit dem Kräftemaßſtab zu meſſen und in „kg“ auszudrücken. Die Ordinate z 
iſt an derjenigen Stelle zu meſſen, für welche das Angriffsmoment gerechnet werden ſoll, ſie 
iſt mit dem geometriſchen Maßſtab zu meſſen und in „em“ auszudrücken. 

Der Beweis für die Rich⸗ 
tigkeit dieſes Verfahrens läßt ſich 
in der Weiſe führen, daß man 
ſich einen Schnitt an jeder Stelle, 
für welche das Biegungsmoment 
am Träger beſtimmt werden ſoll, 
geführt denkt und die Spannung 
der vom Schnitt getroffenen Seil⸗ 
polygonſeite in eine Vertikal⸗ und 
in eine Horizontalkomponente zer⸗ 
legt. Die letztere iſt gleich der Poldiſtanz. Führt man den Schnitt z. B. zwiſchen Pz 
und P., fo wirken am abgeſchnittenen Seilpolygonteil die Kräfte Sı Pı Po Ps Sa, welche ein 
Gleichgewichtsſyſtem bilden. Die Kraft Sı in der erſten Seilpolygonſeite zerlegt fth aber in 
die Komponente A und in eine Komponente nach der Schlußlinie, die Kraft 8. in der 
geſchnittenen Seilpolygonſeite zerlegt ſich in eine Horizontalkomponente H (Poldiſtanz) und in 
eine Vertikalkomponente V. Es muß ſomit in Bezug auf jeden Punkt in der Kraftebene, 
alſo z. B. in Bezug auf den Schnittpunkt der Vertikalen bei x mit der Schlußlinie die 
Momentenſumme gleich Null fein; afo hat man, wenn anſtatt S, und S,, deren Komponenten 
A und H, welche nicht durch den Drehpunkt gehen (die beiden andern Komponenten haben 
den Kraftarm Null) eingeſetzt werden: 

A. X- Pi (x — 41) — Pa (x — a) — Ps (x à83) — H. z o oder H.z=Ax— P (IK a). 

Die rechte Seite dieſer Gleichung gibt aber nach II. § 10 A das Biegungsmoment My 
an, alfo it M. = H. z. 

Die Lage des Poles O iſt auch hier ganz ohne Einfluß auf das Reſultat. Rückt man 
O weiter weg vom Kräftepolygon, jo wird zwar H größer; allein das Seilpolygon wird 
flacher, alſo 2 kleiner und umgekehrt. Man kann die Rechnung etwas vereinfachen, wenn 
man O fo annimmt, daß H = 100 oder 1000 2c. kg ift. 

Man hat in dem Seilpolygon gewiſſermaßen eine Momentenlinie deren Grundlinie die 
Schlußlinie des Seilpolygones iſt. Man erkennt hieraus ſofort die Stelle, an welcher das 
Moment am größten wird, dies iſt dort der Fall, wo 2 am größten iſt; d. h. dort, wo die 
Richtung der Seilpolygonſeiten von der Neigung nach einer Seite gegen die Schlußlinie in 
die Neigung nach der anderen Seite übergeht. An dieſer Stelle wird die Summe der an 
einem Trägerteil wirkenden Kräfte gleich oder größer als der an demſelben Trägerteil auf⸗ 
tretende Auflagerdruck, wie die Vergleichung des Kräftepolygons mit dem Seilpolygon un⸗ 
mittelbar zeigt. (Fortſetzung S. 86.) 


— 


Anwendungen der jeirlmeriſchen Behandlung. 


(Erläuterung ſ. S. 85.) 
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Erläuterungen zu den Anwendungen der zeichneriſchen Behandlung auf S. 84. 

Auf vorſtehender Tafel iſt die zeichneriſche Beſtimmung der Biegungsmomente für ver⸗ 
ſchiedene Belaſtungen durchgeführt und es ſind in den Abbildungen zugleich die reſultierenden 
Vertikalkräfte dargeſtellt. Die ſchraffierten Flächen zwiſchen Seilpolygon und Schlußlinie ſollen 
veranſchaulichen, wie das Seilpolygon den Verlauf der Anderung der Momente entlang des 
Balkens angibt. Die Schraffuren in den Beſtimmungsfiguren für die reſultierenden Vertikal⸗ 
kräfte V folen die Anderung der Kräfte V längs des Balkens deutlich hervorheben, die Be- 
ſtimmung von V erfolgte durchweg für den linksſeitigen Trägerteil; am rechtsſeitigen Träger- 
teil iſt gleich groß, es hat aber entgegengeſetztes Vorzeichen. (Punktierte Linien.) 

Im einzelnen iſt noch zu bemerken, daß man ſtetige Laſten in einzelne Teile zerlegt und 
die Größe dieſer Teile in deren Schwerpunkten wirkend annimmt; ferner zu: 

Bild 1 betrifft Belaſtung mit einer Einzellaſt. Der oben beſprochene Verlauf der 
Biegungsmomente geht aus der Figur gleichfalls hervor. 

Die reſultierende Vertikalkraft bleibt zwiſchen Auflager und Kraft je unverändert, eben 
weil auf dieſer Strecke keine Laſt auftritt. 

Bild 2 betrifft Belaſtung mit mehreren Einzellaſten. Das Biegungsmoment ändert 
ſich von Laſtangriffsſtelle zu Laſtangriffsſtelle gleichmäßig. 

Die reſultierenden Vertikalkräfte bleiben zwiſchen zwei Kräften gleich und ändern ſich 
unter jeder Kraft ſprungweiſe. 

Bild 3. Gleichförmige und ſtetige Belaſtung über der ganzen Stützweite. 
Das Seilpolygon wird zur Seilkurve, welche paraboliſch verläuft. 

Die reſultierenden Vertikalkräfte ändern ſich gleichmäßig und ſtetig; an Stelle der ſeit⸗ 
herigen ſtaffelförmigen Geſtalt der Beſtimmungsfigur tritt eine Figur mit einer von dem Wert 
über einem Auflager zu dem gleich großen negativen Wert für das andere Auflager führenden 
geraden Linie. 

Bild 4. Balken nur teilweiſe ſtetig und gleichförmig belaſtet. Die Momentenlinie 
iſt nur unter der Laſt gebogen, unter den unbelaſteten Trägerteilen verläuft ſie gerade. 

Die reſultierende Vertikalkraft V bleibt je entlang der unbelaſteten Trägerteile unver⸗ 
ändert, der unter der Laſt ſich vollziehende Wechſel verläuft geradlinig. 

Bild 5. Der ganze Balken mit zwei verſchieden großen, ſtetigen und gleichförmigen 
Laſten bedeckt. 

Die Momentenlinie ſetzt ſich aus zwei ſich berührenden Kurvenzweigen zuſammen. 

Die Linie der „V“ hat unter den Wechſelſtellen der Belaſtung einen Bruch und ift im 
übrigen gerade. 

Bild 6. Auf dem Balken ruhen Einzelkräfte und eine gleichförmig verteilte 
ſtetige Belaſtung. 

Die Momentenlinie ſetzt ſich aus Kurvenzweigen zuſammen, die ſich nicht berühren, ſondern 
unter den Laſtangriffsſtellen Eckpunkte bilden. 

Die Linie der reſultierenden Vertikalkräfte zeigt eine Abſtaffelung mit geneigten Staffeln. 

Das Entſtehen dieſer Form ift leicht zu erkennen, wenn man fih die „V“-Linie von 
Bild 2 und 3 übereinander gezeichnet und die Ordinaten V aus beiden Linien addiert denkt. 


Fortſetzung von S. 83. 

Man erhält ſomit folgenden Satz: l l 

Ein größter oder ein kleinſter Wert des Angriffsmomentes tritt dort ein, 
wo die reſultierende Vertikalkraft Null wird oder ihr Vorzeichen ändert. 

Beiſpiel 42. Auf einem Unterzug ruhen 35 qm Fußboden, ferner ſteht auf demſelben 
auf 2,8 m Länge eine 3,64 m hohe Riegelwand und in 3,0 m Abſtand vom linken Stütz⸗ 
punkt verurſacht eine Säule 1 400 kg Druck. Der Unterzug iſt zu berechnen. 

Aufl. Der Fußboden wiegt nach II § 5 Tabelle V ſamt Nutzlaſt 600 kg/ am, alfo 
leuir belaftet er den Ifd. m Unterzug mit 


a ee R: q = 12 . 600 = 3 000 kg. 

Die s wiegt nach II § 5 
Tab. VI 220 kg/ am, alfo pro lfd. m Unter- 
zug qı = 3,64. 220 = 800 kg. 

eee eee ee ü kane eee z Dieſe Laſten verurſachen bei A einen 
Auflagerdruck, welcher fth nach I § 19 II. Fal, Gleichung 1a folgendermaßen berechnet: 


4 A en =. 7,0. 3000 = 10500 kg 
5,6 5,6 

2 — — 7 x 

+ 70 28.4. 75.28. 800 = 1790kg 

4,0 4,0 Bu 


A = 13090 kg. 

Das größte Biegungsmoment tritt nun nach Obigem in jenem Querſchnitt auf, bis zu 
welchem die Summe der auf dem linksſeitigen Trägerteil ruhenden Laſten gleich dem Betrag 
von 13090 kg wird. Unterſucht man diesbezüglich den Querſchnitt unter P, ſo ergibt ſich 
als Belaſtung des Trägerteiles zwiſchen A und P 

2,8. q 1 = 28. 800 = 2240 kg 
+ 3,0.q = 8,0. 8000 = 9000 kg 
+P = 1400 = 1400 kg 

d. h. zuſ. 12640 kg. 

Die Größe des Auflagerdruckes wird alſo hier von der Laſtenſumme noch nicht erreicht, 
es iſt daher nicht unter P das größte Biegungsmoment vorhanden, ſondern 3,15 m rechts 
von der Stütze A. Hier iſt nämlich die Laſtenſumme 


2,8 .qı = 2,8 . 800 = 2240 kg 
5. + 3,15. = 3,15. 3000 = 9450 kg 
＋ È = 1400 = 1400 kg 

= 13090 kg 


d. h. gleich dem Auflagerdruck an dieſem Trägerteil. Die 
Größe dieſes Biegungsmomentes ergibt ſich aus der Schnitt⸗ 
figur zu M = 13 090.315 — (2,8. 800) . 175 

: — (3,15 . 3000). 157,5 ＋ 1400.15 = 2221975 cmjkg. 
Beſteht der Datel aus Flußeiſen, ſo darf deſſen Beanſpruchung nach Seite 46 höchſtens 
1000 kg/gem betragen, es wird daher ein Trägerprofil nötig, deſſen Widerſtandsmoment 
mindeſtens M 2221 975 


= — = — = 3 
W. z 1000 2 222 cm? ift. 


I NP 47½ hat W = 2396 cm? (vgl. S. 70) und ift daher paſſend. 


2 
C. Frei aufliegender Balken mit zwei Kragſtücken (peichneriſch). 
Die Berechnung der Auflagerdrücke und Biegungsmomente für einen frei aufliegenden 
Balken mit beiderſeitigen Kragſtücken geſchieht bei beliebiger Belaſtung am einfachſten auf 
zeichneriſchem Wege. Erklärung für die Schlußlinie des Seilpolygons nach S. 82 beachten! 


Bild 2. 

In Bild 1 iſt angenommen, daß die Kragenden des Balkens nur mäßig belaſtet ſeien, 
ſo daß teils poſitive, teils negative Biegungsmomente am Balken auftreten. In Bild 2 ſind 
für die Belaſtungen der Kragenden ſo 
große Werte angenommen, daß der 
ganze Balken nach oben gebogen wird 
weil nur negative Angriffsmomente auf⸗ 
treten. In Bild 3 iſt diejenige Stellung 
der Auflager unter einem gleichförmig 
und ſtetig belaſteten Balken beſtimmt, 
bei welcher die Biegungsmomente in 
Balkenmitte und über beiden Auflagern 
ziffermäßig gleich groß werden. (Vgl. 
Aufg. 46 und unten Abſchnitt D.) 

Die Darſtellung der reſultierenden 
Vertikalkräfte bedarf, nachdem dieſelbe 
auf Seite 84 und 85 eingehend be⸗ 
ſprochen wurde, keiner weiteren Er⸗ 
läuterung mehr. 


Bild 3. 


D. Frei aufliegender Balken mit zwei gleich langen Kragſtücken (rechnerisch). 
Für den beſonderen Fall, daß die beiden Kragſtücke gleiche Länge haben und 
der Balken mit q kg/lfd. m gleichmäßig und ſtetig belaſtet fei, möge auch die red- 
neriſche Ermittlung hier kurz erörtert werden. , 
q. 


Die Auflagerdrüde werden A = B = * 


SŠ 


j P 95 c de 
Das Biegungsmoment über einem Auflager iſt M = — (4 e) 3 
An beliebiger Stelle x zwiſchen den Stützpunkten wird M = Alk Jr 
. * = AK — 0 — 15, eine weitere al- 
g q 
ULLI HH gebraiſche Ausarbeitung dieſer Gleichung 
e eNA B2 . ift zwedlos, da man für die Fälle der 


Balkenberechnung die Zahlenwerte un⸗ 
mittelbar einſetzen kann. 
Für den Querſchnitt in der 


Balkenmitte wird X = + alfo 
l 9 12 
N == ai x — — (> — — — 
Bild 2. Bild 4. M pa ( e) 2 4 
4171 q l: 41 qle cn 1 Ea 
= (> - )-> T= a oder mit Q = ql wird M = 8 Q 2 


In dieſer Formel zeigt das abzuziehende Glied gm =Q 2 den bedeutenden Einfluß, 

welchen die belaſteten Kragſtücke auf die Verminderung des Biegungsmomentes haben, ohne welche 
5 Fi 12 

das Moment, (alfo bei Stellung der Stützen unter die Trägerenden) den Betrag * = 


erreichen würde. 
Für Balken, welche überall denſelben Querſchnitt haben, wird diejenige Stützenſtellung 
die vorteilhafteſte ſein, bei welcher die Biegungsmomente über den Stützen und in Trägermitte 


qc? 91 qlc — 11 q 
gleich groß werden, bei welcher alſo . oder nach Diviſion mit 2 


E 1 sy. u — 1 1 R 
c ＋ le — T — O ift. Dieſer günftige Fall wird eintreten, wenn ce = — E T 


= + y3 2. 
Das a führt zu einem unbrauchbaren Wert. Die Auskragung müßte jomit 


die Länge c = SE 1) = rund 0,207 J, d. h. etwa ein Fünftel der Balkenlänge er- 
halten. Die drei gleich großen Biegungsmomente erreichen alsdann nur noch den Wert 
2 2 

M = * 0,07 F 0,0214 — ur oder = 77 „d. h. der Balken hat bei 
dieſer Unterſtützungsweiſe eine nahezu ſechsmal ſo große Tragkraſt «ie bei Stellung der Stützen 
unter ſeinen Enden. Dieſer Vergleich iſt für viele praktiſche Fälle nicht maßgebend; wichtiger 
erſcheint häufig der Vergleich mit demjenigen Biegungsmoment, das ſich für die Balkenſtrecke 
AB ergibt, wenn Kragſtücke nicht an derſelben vorhanden find. 

Die Größe des Biegungsmomentes für letzteren Fall ergibt ſich folgendermaßen, wenn 
von der ſeitherigen Bedeutung von! und Q ausgegangen wird, Stützweite AB = 1— 2. 0,207 1 
= 0,586 J, alfo Belaſtung Q auf AB 0,586 1.q = Qı und daher Biegungsmoment 


0,5861 0,5862 J 
M= spe Eee Fa = 0,043 q = 0,043 Q1. 
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Dasſelbe iſt alſo doppelt ſo groß als das Biegungsmoment, welches beim Vorhandenſein 
der belaſteten Kragſtücke von 0,207 ], alfo rund 3 Auskragungsweite fich ergibt. 

Man erzielt jomit durch die Ausdehnung der Belaſtung auf die beiderſeitigen Kragſtücke, 
welche die Stützpunkte um ungefähr ein Drittel der Stützweite überragen, eine Verdoppelung 
der Tragkraft des Balkens. 

Da ſich in der Regel die Belaſtung der Balken aus Eigengewicht und Nutzlaſt zuſammen⸗ 
ſetzt, ſo iſt zu unterſuchen, bei welchem Verhältnis zwiſchen dieſen beiden Belaſtungsteilen die 
Gefahr des Umkippens bei ausſchließlicher Beſetzung eines Kragſtückes mit Nutzlaſt ein⸗ 
treten würde. 

Das Eigengewicht ſei für die Längeneinheit des 
Balkens — p kg, die Nutzlaſt = pi kg, alsdann wird 
die Belaſtung des linken Kragſtückes 1 (p pi) und die 
Belaſtung des übrigen Balkenteiles 4. p. Der Auflager⸗ 
druck in B würde alſo aufgehoben, d. h. die Gefahr 
des Kippens um A würde eintreten, ſobald 
1. (p + TE [4 p]. 2, d. h. ſobald pı > 15 p wird. 

Dieſer Fall wird praktiſch kaum jemals eintreten; 
bei Balkenlagen ſteigt die Nutzlaſt ſelbſt in Lagerhäuſern 
nicht über das Fünffache des Bodeneigengewichtes, in der Regel überſchreitet ſie kaum das 
Doppelte des Eigengewichtes der Decke, fo daß alfo bei Balkenlagen für gewöhnlich drei- bis 
ſiebenfache Sicherheit gegen Umkippen im Falle der Anwendung derartiger Kragſtücke vorhanden iſt. 

Für den freiaufliegenden Balken mit Kragſtücken, deſſen Querſchnitt nur für Vollbelaſtung 
bemeſſen worden iſt, ergibt ſich eine gefährliche Belaſtung dann, wenn auf den Kragenden nur 
das Eigengewicht der Konſtruktion und keine Nutzlaſt ruht. Man tritt dieſer Gefahr nicht 
in der Weiſe entgegen, daß der Balken auch für dieſen Belaſtungsfall berechnet und ſein Quer⸗ 
ſchnitt dementſprechend ſtärker gemacht wird, inſolange die Möglichkeit beſteht, die Verminderung 
des Biegungsmomentes über den Stützpunkten, welche die Vermehrung des Biegungsmomentes 
in der Mitte der Offnung zuläßt, auf anderem Wege fern zu halten. 

Die auf einem Kragſtück ruhende, gleichförmig und ſtetig verteilte Nutzlaſt hätte die 


Größe c. p“ und würde über der benachbarten Stütze das Biegungsmoment cp‘. > hervor⸗ 


rufen. Ein ebenſo großes Biegungsmoment läßt ſich aber auch durch eine am Balkenende 
wirkende Einzellaſt P erzeugen, die fih ergibt aus P. 0 = epre- odber P = FE, 
d. h. deren Größe ift gleich der Hälfte der auf ein Kragende entfallenden Nutzlaſt. Wenn 
nun möglich iſt, die Enden des Kragbalkens mit anderen Konſtruktionsteilen ſo in Verbindung 
zu bringen, daß dieſe Enden ſich, für den Fall des Eintretens von Vollbelaſtung nur in der 
Balkenmittelöffnung, nicht heben können, ohne mindeſtens eine Laſt P von der angegebenen 
Größe mit in die Höhe zu nehmen, ſo darf ſich die Berechnung des Balkens auf die Voraus⸗ 
ſetzung feiner Vollbelaſtung auf die ganze Länge 1 beſchränken. Die Gegengewichte P werden 
in der Regel ſchon dadurch mit dem Balken in Verbindung gebracht, daß deſſen Enden mit 
Rückſicht auf den Längsverband und dergleichen konſtruktive Erforderniſſe an anderen Bau⸗ 
teilen anzuſchließen ſind. 
Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 12 


Bild 6. 


90 


Bei Herſtellung dieſer Anſchlüſſe iſt aber ſtets im Auge zu behalten, daß denſelben keine 
ſo große Biegungsfeſtigkeit gegeben werden darf, daß die äußeren Balkenteile ihre Eigenſchaft 
als freitragende Kragbalken verlieren. Es kann daher nötig werden, ſolche Anſchlußlaſchen 
oder dergleichen Verbindungsglieder mit erweiterten Schraubenlöchern oder gar erft nach Auf- 
bringen der Belaſtungen anzuſchließen. Die Schrauben oder ſonſtigen Verbindungsteile dürfen 
ferner nicht ſo feſt angezogen werden, daß der Zuſammenhang am Balkenende durch Reibungs⸗ 
kräfte wieder hergeſtellt wird, ſo daß das Ende der Kragbalken tatſächlich doch nicht frei⸗ 
tragend wäre. 

Schließlich iſt noch darauf aufmerkſam zu machen, daß bei den freiaufliegenden Balken 
mit Kragenden das größte Biegungsmoment und die größte reſultierende Vertikalkraft über 
den Auflagern auf ein und denſelben Querſchnitt wirkſam werden, welcher alſo ſowohl auf 
Biegung als auch auf Abſcherung zu berechnen iſt. 


F. Freiaufliegender Balken mit einem Kragfürk. 
Die Belaſtung betrage q kgilfd m, die ganze Balkenlänge fei 1, die Länge des Krag- 
ſtückes e und ſomit der Abſtand zwiſchen den Stützen d = 1 — c. 


Alsdann werden die Auflagerdrücke fo dE * = 
= n . 4 (1) und ql ala — eA 1 
B —— e- 
Bild 1. oder weil 1— d = c ift, fo wird B = = ze (2) 


Eine algebraiſche Umformung des Ausdruckes für B ift entbehrlich, da für praktiſche 
Zwecke ſtets Maßzahlen an Stelle der Buchſtabenausdrücke treten werden. 

Das Biegungsmoment über der Stütze A it M = — qc. a = — a, (3) 

Dasſelbe biegt die Stufe nach oben. 

Das Biegungsmoment in einem Querſchnitt zwiſchen K und B im beliebigen Abſtand x 

2 

von A wird M. = A -4c+9t2-%. 2 e + x)? (4) 

Dieſes Biegungsmoment erreicht feinen größten Wert nicht in der Mitte von AB, 
ſondern an einer andern Stelle, welche von der Mitte gegen B hin gelegen iſt und ſich von 
der Mitte um jo mehr entfernt, je größer die Länge c des Kragſtückes im Verhältnis zur 
geſamten Balkenlänge 1 ift. 

Der Ort des größten poſitiven Biegungsmomentes zwiſchen A und B ift um 


d 5 P ; r u f 
g F 24 (5) von A entfernt, was hier nicht näher nachgewieſen werden kann. 
ql 


2 2 š 02 d ce? N 
Dieſes Biegungsmoment wird daher Mm = 40 (1 -H 34) — 2-2 ＋ 40 
e „ DIE, SCHE 
2a / 4d? 92.44 ` 
2 
Setzt man ein c -+ d = l, fo wird Mn = JE (2c ＋ 2d? — e — d? — 2cd) 
qP (d—c\? 


t —_ EN 12 1—2c\? 
Mn = 8 ( =) (6) oder weil d = 1 — c Ma = 8 ( Fi ) (7) 


X 2 
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al d—c R á 212 /d — c)? 
Hat man B = E e ſchon ausgerechnet, fo kann B? = 4 Si | ) in 
9212 s 2 


Gleichung (6) eingeſetzt werden und man erhält M, ERTI (d — c) = 1 (8) 


Nun iſt auch leicht diejenige Länge d des Balkenſtücks zwiſchen den Stützen, bezw. die 
Länge c des Kragſtückes zu beſtimmen, bei welcher das negative Biegungsmoment über der 
Kragſtütze gleich dem größten poſitiven Biegungsmoment zwiſchen beiden Stützen wird. Man 
hat nur die Werte aus Gleichung (3) und (6) einander gleich zu ſetzen, d. h. 


A = a (d — e)? oder 1 (4 — e) = 4ed, alſo 1 (d - 0 = +2cd, 
aber 1 = d+c, ſomit (d ＋ c) (d — c) = 72d, oder de — c = +2cd (9), alfo 


für das ＋⸗Zeichen ? ＋ 2 cd ＋ d = 24%, daher (c ＋ d)? = 24 aber e d = ], 
alſo d = = V2 = 0,7071 (10), ſomit c = 0,293 J. 
Es ergibt fih daher abgerundet d = 0,71 und c = 031. 


Für diefe Werte wird nach Gleichung (5) Xx = 0,35 1 A 1 ä 
und das Biegungsmoment an dieſer Stelle j 
4b (1—2.0,2931 * ql a 1 4 1 Ql 
M = Feen =F 0,843, alfo etwa a T oder A 


d. h.: Bei einem frei aufliegenden Balken mit einem Kragſtück werden das größte negative 
Biegungsmoment über der Kragſtütze und das größte poſitive Biegungsmoment zwiſchen den 
Stützen gleich groß, wenn die Kraglänge drei Zehntel der ganzen Balkenlänge iſt. Das 
größte Biegungsmoment zwiſchen den Stützen tritt in demjenigen Querſchnitt auf, welcher von 
der Kragſtütze um vier Zehntel der ganzen Balkenlänge entfernt iſt, und iſt nur etwa ein 
Drittel des Biegungsmomentes, das ſich ergeben würde, wenn beide Stützen unter den 
Balkenenden ſtünden. Man erſieht aus vorſtehendem, daß die rechneriſche Behandlung ſchon 
ſehr umſtändlich wird, der weniger Geübte wird beſſer daran tun einen ſolchen Balken zeich⸗ 
neriſch zu bearbeiten. 

Die zeichneriſche Ermittlung der Biegungsmomente und der reſultierenden Vertikalkräfte 
an frei aufliegenden Balken mit einem Kragſtück geſchieht in ähnlicher Weiſe wie beim Vor⸗ 
handenſein zweier Kragſtücke, vgl. Bild 10—12 im nächſten Abſchnitt. 

In dieſem Bild iſt nur eine Laſt am freitragenden Ende angenommen, um deutlich zu 
machen, wie Belaſtungen auf dem freitragenden Balkenteil auf die Biegungsmomente und die 
reſultierenden Vertikalkräfte, ſowie den Auflagerdruck B wirken. Sind mehrere Laſten auf 
dem Träger vorhanden, ſo ändert ſich die zeichneriſche Beſtimmung der Biegungsmomente nur 
inſofern, als das Seilpolygon nicht nur zwei, ſondern mehrere Seiten hat. 


G. Eingelpannter Träger mit einem freitragenden Ende (rechneriſch). 


1. Eine Laſt P befindet fih am freien Ende eines eingeſpannten Trägers. 
An irgend einer Stelle x iſt, wenn der linksſeitige abgeſchnittene Trägerteil betrachtet 
wird, M. = P. x (f. Bild 8b). 
Das größte Biegungsmoment M wird alfo erhalten an der Einſpannungsſtelle M = P1 
(ſ. Bild 8). 
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Da die Momente proportional mit x wachſen, jo wird die Momentenlinie gerade 
(ſ. Bild 9). 

Beiſpiel 43. Welche Laſt P darf am freien Ende eines eingeſpannten Trägers, der 
aus II. Eiſen Nr. 16 beſteht, angehängt werden, wenn derſelbe 1,2 m über die Einſpannungs⸗ 
ſtelle hervorragt? 

Aufl. Nach den Tabellen bei II. § 8 hat ein D Eijen Nr. 16 W = 117 ems. 

Die zuläſſige Beanſpruchung des Eisens fei zu s = 800 kg/ gem angenommen, dann 
ift der Träger imſtande, ein Biegungsmoment auszuhalten von M = W. s = 2.117.800 
— 187200 emkg. g 

Es ift aber M = P! oder 187200 = P.120, ſomit P = e = 1560 kg. 


2. Gleichmäßig verteilte Laft Q auf einem eingeſpannten Träger mit freiem Ende. 


In einem beliebig gewählten Querſchnitt x hat man: 
X 2 
Ee (= 0.2 = 2 (. Bild 11). 
Für die Einſpannungsſtelle erreicht x feinen größten Wert x — 1, daſelbſt hat man alfo 
das größte Biegungsmoment, nämlich 
1 E _ U 


21 2 
oder mit Verwendung der Belaſtung q pro lfd. Meter alfo mit q = . 
; e S l 12 
wird M. — gar = IT M = 41-5 == a 2 


Beiſpiel 44. Auf einen eingeſpannten, 1,4 m freitragenden Verandaträger kommen 
3,5 qm Bodenfläche, welches J Eiſen ift für den Träger zu wählen? 

Aufl. Die Bodenkonſtruktion ſamt Nutzlaſt wiegt nach Tabelle V bei III. 8 5 
[250 + 200] = 450 kg/ qm. 
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Die gleichförmig verteilte Geſamtlaſt ift jomit Q = 3,5. 450 = 1575 kg und ſomit 


das größte Biegungsmoment an der Einſpannungsſtelle M = == DE a 110 250 kg. 
Der Trägerquerſchnitt muß alfo ein Widerſtandsmoment erhalten von 
1 M 110 250 
; EN a 3 
y 5 800 138 cms. 


Nach Tabelle bei II. § S hat T Nr. 17 ein Widerſtandsmoment W = 139 ems und 
iſt ſomit paſſend. 


H. Eingeſpannter Träger mit einem freitragenden Ende (eichneriſch). 
Die zeichneriſche Beſtimmung iſt in folgenden Abbildungen angegeben, zu welchen zu be⸗ 
merken iſt: Die Träger können wie die Kragſtücke von freiliegenden Balken, deren Stützen nicht 
an ihren Enden liegen, berechnet werden. Nach dem in den vorhergehenden Abſchnitten Ge⸗ 
zeigten liegen ſomit für die eingeſpannten freitragenden Balken die Ordinaten z zwiſchen dem 
Seilpolygon und der Rückwärtsverlängerung der erſten Seilpolygonſeite. 
Bild 4. 


Bild 5. 
Bild 6. 
Bild 10. 
Bild 11. 


Bild 12. 


Bild 1—3. Einzellaſt P am freien Trägerende. Momentenfläche eingeſchloſſen 
zwiſchen der zweiten Seilpolygonſeite und der Rückwärtsverlängerung der erſten Seilpolygonſeite. 

Reſultierende Vertikalkraft auf die ganze Trägerlänge V = P. 

Bild 4—6. Mehrere Einzellaſten auf dem Träger. Momentenfläche eingeſchloſſen 
zwiſchen dem Seilpolygon und der Rückwärtsverlängerung der erſten Seilpolygonſeite. 

Die reſultierenden Vertikalkräfte bleiben von Laſt zu Laſt gleich und ändern ſich unter 
jeder Laſt ſprungweiſe. 

Bild 7—9. Gleichförmige und ſtetige Belaſtung Q auf dem ganzen Träger. 
Momentenfläche eingeſchloſſen zwiſchen der Seilkurve und der Rückwärts verlängerung der erſten 
Seilpolygonſeite. 

Die reſultierenden Vertikalkräfte ſind am freien Trägerende gleich Null und wachſen 
gleichmäßig bis zur Einſpannungsſtelle, woſelbſt fie gleich Q werden. 

Bild 10—12 zeigt die Wirkung großer Belaſtung auf dem freien Ende eines zwiſchen 
den Stützen unbelaſteten Balkens. Der Auflagerdruck in B wird negativ, d. h. es iſt in B 
eine Verankerung nötig. 
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J. Tormelnzulammenſtellung für verfhiedene Belaflungs- und Unterſtütßungs⸗ 
weilen von Balken. 

Aus den Formeln in nebenſtehender Tabelle möge eine kurze Vergleichung des Einfluſſes 
der Belaſtung und der Unterſtützung eines Balkens auf deſſen Tragfähigkeit abgeleitet werden. 

Zu dem Zweck ſei angenommen, daß in ſämtlichen nachſtehend erörterten Fällen die 
Länge! des Balkens gleich groß fei und es werde unterſucht, welche Belaſtungen das gleiche 
Biegungsmoment in den Fällen 1, 2, 4 6, 7, S und 10 hervorrufen wie die Laſt P = 1 kg 
im Fall 3, vgl. Aufg. 39 der angehängten Aufgabenſammlung. Die Berechnung gibt ohne 
Berückſichtigung des Vorzeichens für 


Fall 3. MSP. I 1.1 emkg, als Moment für P = 1 kg. 
Fall 1. Laſt in der Mitte der Stützweite 

M = * — 1. ] emkg, affo darf werden P = 4 kg 
en Qi F 18 
Fall 2. = 8 = 1.1 cmkg, " n n Q = 8 kg 
Fall 4 u= A = 1.1 mkg Q = 2kg 
N ? = — 2 5 . S "n I „ W 4 


Fall 6. Nach Abſchnitt C Seite 88 wird für die günſtigſte Stützenſtellung“) 
M = Ql = 1.] cmkg, alfo darf werden Q = 47 kg 


47 
Fall 7. M= 2 = 1. J cmkg, „ „ m Q = Sk 
wa QI 
Fall 8. M = a ~” l1.lemk, „ „ 7 Q 12 kg 
und bei unvollſtändiger Einſpannung 
Q1 i . 
M = 16” = ].1 omke,  & = Q = 16 kg 
en Pl 
Fall 10. M= 5 1. 1 emkg, „ „ 5 P=, 8 kg 
Fall 11. Günſtigſte Stützenſtellung nach Abſchnitt F Seite 91 
M= 5 = = 1.1 emkg, alfo darf werden Q = 24 kg. 


Die Vergleichung dieſer Ergebniſſe zeigt, von welcher Wichtigkeit es iſt, beim Kon⸗ 
ſtruieren auf Einſpannung der Trägerenden einerſeits und auf gleichmäßige Verteilung der 
Laſten andererſeits bedacht zu ſein, ſowie Konſtruktionen, welche dieſe beiden Rückſichtnahmen 
erleichtern, zu bevorzugen. 

Schließlich ſei noch darauf aufmerkſam gemacht, daß wenn man mehrere Einzellaſten hat, 
welche annähernd gleich groß und annähernd über den Träger gleich verteilt ſind, für viele 
Fälle der Praxis die Summe Q. diefer Einzellaſten als eine gleichmäßig verteilte ſtetige Be⸗ 
laſtung behandelt werden darf. 


) Die in Reihe 6 der Tabelle auf Seite 95 angegebenen Werte für + M und für e beziehen ſich alf 
l, < 0,207 d + L.) 


Unter e ist der Abstand des Ortes des grössten Biegungsmomentes vom linkseitigen Auflager verstanden. 


Unterstützung Biegungsinomente 


Nr. und ; In beliebiger G 
bei c=0 dei = eliebiger | Grösstes Biegungs- 
Belastung. also bei A. | also bei B. > ung= bie m. Momentes. 


j ra 
ene, in | N =P G- 


T Grösstes positives 
- 4 j Moment 
' Yoq. 53 4 1 e = lj2 
u eh (ei & 150 (?—41) | 


1 


Belastung q kgjifd m i | 
also Gesamtlast Q = 2 kg | | | 


| | | | ir positives 
WY N SS | i X oment 
ii r 5 83 3 = 8 ge | Yaq. 9 n 5 
Mi Ans — $a 8 27. g= gl 0 (657 4 125 7 e gl 
A „ 2 — -B 9 
Belastung q kg/lfd. m = 798 Q. 
also Gesamtlat Q = g. l kg | 
PNE A A NEN j 
Grösstes positives 
qe q2 | az ' i Moment 
meig * 0-2) | 
8. __ Q QI aÈ z _ QI] 12 
= — -5 2 — 9 9 = f e 
Belastung q kg/ifà m. 2 2 * 
also Gesamtlast Q = q . 7 kg | | | 
Mit / — a = b wird | <a j 
sui pa -B. a? IM. win 
9. 2 — — 


PÊ 


M. M. L Az 
= —P ae — a) 


ee * Br 2 


Wie vorig, aber P in der Mitte, P | 2 I Pi | Wie vorig 


3 2 12 u 
3a—+b)b* petine as | >a E I pa (a)“ e=a 


oo 
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II. $ 11. Biegungsvorgänge und Durchbiegung. 
A. Auflagerkräfte und Auflagerbeanſpruchung. 

Ein frei aufliegender Balken habe die Stützweite 1, d. h. die Mitten A und B der Auf⸗ 
lagerflächen feien um! voneinander entfernt. Wird dieſer Balken mit den Kräften P. Pe Pe. 
belaſtet, jo entſtehen die Auflagerdrücke A und B und außerdem biegt ſich der Balken. 

Die Strecke ab der Balken⸗ 
achſe, welche nach II § 6 ihre 
Länge nicht verändert, nimmt 
bogenförmige Geſtalt an. Die 
beiden Punkte a und b nähern 
ſich einander. Dieſe Annäherung 

. DIES iſt nur dadurch ermöglicht, daß 
die oberhalb liegenden Faſern infolge des Druckes, den ſie erleiden, ſich verkürzen und die 
unterhalb ab gelegenen Faſern ſich unter der in ihnen eintretenden Zugwirkung verlängern. 
Bei dieſer Formänderung müſſen ſich bei den praktiſch vorkommenden kleinen Einbiegungen 
die Berührungspunkte des Balkens mit ſeinen Auflagerflächen nach außen verſchieben, wie 
Bild 2 erkennen läßt. Dieſer Bewegung ſtellt ſich ein Reibungswiderſtand W entgegen, deffen 
Größe abhängig iſt von der Größe des Auflagerdruckes A (oder B) und des Reibungs⸗ 
koeffizienten k, welcher für die betreffenden Träger- und Stützenmaterialien gültig ift; es ift 
aljo an der linksſeitigen Stütze W. = A. f. 

Es wird fich daher dem in Abſchnitt C8 6 angegebenen Kraftmoment, das nach II. 8 10A 
den Wert A. 4 — P. a1 — Pz. 4 — Ps. as = A.a— P.a hat, wenn die Abſtände 
von dem betrachteten Querſchnitt mit au asas... bezeichnet werden, ein negativ drehendes 


Kraftmoment Wa. r = A. T- entgegenſtellen, ſo daß als Biegungsmoment nur der Wert 


M = A. a — P. a — A.f. > A (a-t- 20 p. 4 übrig bleibt. 


Dieſer Betrag wird umſo kleiner ſein, je kleiner der Klammerausdruck wird, d. h. je 
größer der Reibungskoeffizient f ift und je beträchtlicher die Trägerhöhe h iſt. 

Hat man eingeſpannte Stabenden, ſo wirken Reibungswiderſtände an der unteren und 
oberen Fläche des Stabes; dieſe Reibungswiderſtände ſind verſchieden groß, der untere iſt 
größer als der obere. Sie erzeugen ein negatives 
Kraftmoment — (W. 2 +W- 3 ) dasſelbe ver- 
urſacht ſomit eine Vermehrung des Biegungsmomentes, 
welches für die Einſpannungsſtelle auch negativ iſt; 
man muß daher zu dem Biegungsmoment den Betrag 

Bild 3. Bild 4. Wo a — W. A hinzuzählen. 

Die Beanſpruchung der Auflagerfläche kann bei freier Auflage eines Balkens nur 

dann eine gleichmäßige ſein, wenn dafür Sorge getragen wird, daß der Auflagerdruck ſtets in 


dem Schwerpunkt der Auflagerfläche angreift und daß er ſenkrecht auf dieſe wirkt. Erſtere 
Forderung läßt ſich leichter erfüllen als letztere. Eine Wölbung der Oberfläche der Auflager⸗ 
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platten, wofern ſolche vorhanden find, reicht hin, um den Angriffspunkt des Auflagerdruckes 
mit genügender Genauigkeit an der gewünſchten Stelle zu erhalten. Bei größeren Trägern 
hilft man ſich mit ſogenannten Kipplagern, d. h. Lager, welche einen Stahlbolzen haben, durch 
deſſen Achſe der Auflagerdruck ſtets gehen muß. Auch Kugellager werden häufig angewendet. 

Anders verhält es ſich mit dem Einfluß des Reibungswiderſtandes. Deſſen Über⸗ 
windung wird eine Schiefſtellung des Auflagerdruckes verurſachen. Iſt in vorſtehendem Bild 4 
A der ſenkrechte Auflagerwiderſtand und W. der Reibungswiderſtand, jo zeigt die Zuſammen⸗ 
ſetzung dieſer beiden Kräfte mittelſt des Kräfteparallelogrammes, daß der reſultierende Wider⸗ 
ſtand R, den die Stütze zu leiſten hat, ſchief gerichtet iſt, es muß daher auch der auf ſie aus⸗ 
geübte Druck dieſelbe ſchiefe Neigung haben. Iſt die Geſtaltung der Stütze derart, daß ſchiefe 
Drücke von ihr fern gehalten werden müſſen, ſo darf das Gleiten des Balkens auf ſeiner Auf⸗ 
lagerfläche nicht eintreten. Um dasſelbe zu verhindern, muß ein Rollenlager zwiſchen den 
Balken und deſſen Widerlager eingeſchaltet werden. Dieſes Rollenlager ſoll im Gegenſatz zum 
Gleitlager horizontal gerichtete Kraftwirkungen von dem Auflager fernhalten. Dazu wäre es 
aber nur dann geeignet, wenn der Bewegung der Rollen gar kein Widerſtand entgegentreten 
würde. Dies iſt aber nie der Fall, es erfüllen daher alle Rollenlager ihren Zweck nur inſo⸗ 
weit, als es ſich um eine Erleichterung der Bewegung handelt; ſie erfüllen ihn nicht ganz inſo⸗ 
weit, als horizontale Kräfte ſich ihrer Bewegung entgegenſtellen. 

In eine nähere diesbezügliche Unterſuchung iſt jedoch hier nicht einzutreten, da Rollen⸗ 
lager nur dann angewendet werden, wenn ſo große Trägerlängen vorkommen, daß die Längen⸗ 
änderungen infolge der Temperaturſchwankungen in Betracht zu ziehen find und wenn gleich: 
zeitig dieſe Träger ſo frei gelagert ſind, daß ſie erheblichen Temperaturänderungen überhaupt 
unterworfen bleiben. Dies iſt z. B. bei Dachſtühlen und namentlich bei Brücken mit großen 
Spannweiten der Fall, während bei den eingehüllten, meiſt weniger weiten Balkenlagen in der 
Regel von den Wirkungen der ſehr mäßigen Temperaturänderungen abgeſehen werden kann. 


B. Einſpannung. 

Sind die Trägerenden eingeſpannt, ſo iſt an eine gleichmäßige Beanſpruchung in der 
Einſpannungsſtelle nicht mehr zu denken; die Auflagerflächen ſtehen hier unter der Wirkung 
einſeitiger Belaſtung, ſie ſind auf zuſammengeſetzte Feſtigkeit beanſprucht, inſofern ſowohl ein 
Auflagerdruck als auch ein Biegungsmoment auf ſie wirkſam iſt. 

Die dabei auftretenden Spannungsverteilungen ſind in Kapitel II § 15 und Kapitel VI 
§ 2, eingehend erörtert. 

Aus den Verſchiedenheiten der Beanſpruchungen in einer Einſpannungsſtelle ergibt ſich, 
daß die Achſe eines eingeſpannten Stabes auch entlang der Einſpannung nicht wagrecht bleiben 
kann. Die eintretende Abweichung von der Wagrechten wird um ſo größer ſein, je verſchiedener 
die Zuſammenpreſſungen in der Einſpannung ſind, ſie wird dagegen geringer bleiben, wenn 
die Verſchiedenheiten kleiner bleiben. Die Verſchiedenheiten bleiben klein, wenn das Einſpan⸗ 
nungsmoment ſehr klein iſt, alſo z. B. bei geringer Stützweite, leichter Belaſtung ꝛc., oder wenn 
die gleichförmig verteilte Druckbeanſpruchung in der Mauer überwiegend groß iſt. Der Betrag 
der gleichförmig verteilten Beanſpruchung ſteigt aber mit zunehmender Mauerbelaſtung ober⸗ 
halb der Einſpannungsſtelle. Man kommt daher zu dem Satz: 

Die Einſpannung wird um ſo vollkommener, je ſchwerer die Aufmauerung 
auf der Einſpannungsſtelle laſtet. 


Schmid, Statik u. Feſtigteitslehre. 5. Aufl. 13 
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Dieſer Satz findet eine weitere Begründung auch noch darin, daß die am eingeſpannten 
Stabteile nach Abſchnitt A auftretenden Reibungswiderſtände um fo größer werden können, 
je ſchwerer die Aufmauerung belaſtet wird. Das von dieſen Reibungswiderſtänden verur⸗ 
ſachte Biegungsmoment vermehrt aber die Größe des an der Einſpannungsſtelle auftretenden 
Biegungsmomentes. Es macht die Einſpannung ſomit vollkommener. 

Iſt der Balken nur auf eine geringe Länge a eingemauert, jo erhöht ſich zwar die reine 
Druckbeanſpruchung sa, aber in noch ſtärkerem Maße erhöht fih die Biegungsbeanſpruchung s, 
der Einſpannungsflächen. Es ſteigert ſich ſomit bei Verminderung der Einſpannungslänge a 
die Ungleichheit der Spannungen in der Einſpannungsſtelle, d. h. die Einſpannung wird 
um jo un vollkommener, je kürzer der eingeſpannte Balkenteil iſt. 

Aus dem Zuſammenhalten dieſer beiden Sätze ergibt ſich, daß im allgemeinen die Balken⸗ 
enden auf um ſo größere Länge einzumauern ſind, je geringer die Belaſtung der Einſpannungs⸗ 
ſtelle ift, wenn die Einſpannwirkung unter ſonſt gleichen Umſtänden denſelben Grad der Boll- 
ſtändigkeit erreichen ſoll. Ferner zeigt ſich, daß eine gewiſſe Herſtellungsweiſe der Einſpannung 
bei ſchwächer belaſteten oder kürzeren Trägern einen vollſtändigeren Grad der Einſpannung 
herbeizuführen vermag, als bei ſtärker belaſteten oder längeren Trägern, es ſind dies diejenigen 
Herſtellungsweiſen, welche der Bewegung des eingeſpannten Balkenendes den größeren Wider⸗ 
ſtand entgegenſtellen, ſeien es nun die Reibungswiderſtände, von welchen die Rede war, ſeien 
es die Widerſtände gegen die ungleichen elaſtiſchen Zuſammenpreſſungen. 

Um rechneriſch zu unterſuchen, welche Wirkung der Grad der Einſpannung auf die 
Größe der Biegungsmomente hat, kann man von den beiden Grenzfällen ausgehen. 

Der erſte Grenzfall iſt vorhanden, wenn die Einſpannung ganz verſagt, d. h. wenn der 
Balken frei aufliegt. Alsdann ift nach Kap. II § 10 das Biegungsmoment über den Auflagern 


Null und in der Balkenmitte M = E bei gleichförmig und ſtetig über die Balkenlänge! 
verteilter Belaſtung Q (Bild 1 und 2). 


Bild 1. Bild 3. Bild 5. Bild 7. 


t ß 2 % 
M+ 0 M 0. 42 M-. hz M NN M=-Q L 6 
B A BA 8 
M- gls MOL, MO 
Bild 2. Bild 4. Bild 6. 


Der zweite Grenzfall wäre erreicht, wenn die Einſpannung durchaus unnachgiebig, 
d. h. ſtarr gedacht werden könnte, dann würden in der Mitte der Stützweite das poſitive 


den Balken nach unten biegende Moment M = I und an beiden Einſpannungsſtellen die 


A! auftreten (Bild g und 


Bei dem unvollſtändig eingeſpannten Balken tritt an den Einſpannungsſtellen ein negatives 
Biegungsmoment M auf, deffen Wert zwiſchen 0 und Fr gelegen fein muß. Das gleich- 
zeitig in der Mitte der Stützweite auftretende pofitive Biegungsmoment Mm muß zwiſchen 


negativen den Balken nach oben biegenden Biegungsmomente M = — 
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Q] QI, l , =; 
dem Wert 8 und = liegen. An dem in der Mitte abgeſchnittenen Trägerteil (Bild 7) 
iſt nun, wenn man ſich den Auflagerwiderſtand J an der Einſpannungsſtelle angebracht denkt 
el eee 


2 2 2 4 8 
Wenn der unvollſtändig eingeſpannte Balken in ſeiner Mitte und an den Einſpannungs⸗ 
ſtellen das gleiche Biegungsmoment erleidet, ift Mm = M, alfo ergibt ſich aus der vorher⸗ 


gehenden Gleichung 2M = - und schließlich Ma = M = I wird. In diesem Fall 
hat ſomit das größte an dem Balken auftretende Biegungsmoment ſich von T auf 2 


vermindert, die Tragfähigkeit des Balkens iſt dadurch im Verhältnis Ti 1 = 3:4 ge- 


ſtiegen. Als Ergebnis der Unterſuchung des Wirkungsgrades der Einſpannung hat fih alfo 
gefunden, daß eine unvollſtändige Einſpannung für den Balken zweckmäßiger ſein 
kann, als eine vollſtändige. 

Ob und wann der vorige für den Balken günſtigſte Fall eintritt, iſt ſchwer zu ſagen. 
Man müßte, um dieſe Frage theoretiſch zu beantworten, die zur Biegung des Balkens und 
zu den Zuſammenpreſſungen in den Einſpannungsſtellen notwendige mechaniſche Arbeit be⸗ 
rechnen und unterſuchen, für welchen Fall die Summe dieſer Deformationsarbeiten einen 
kleinſten Wert erreicht. 

Will man ohne dieſe Berechnungen in allen Fällen unvollſtändiger Einſpannung der 


Balkenenden für die Größe des Biegungsmomentes M — 116 annehmen, ſo hätte man zu 


gewärtigen, daß, wenn die dieſer Annahme entſprechende Neigung der Stabachſe in den Ein⸗ 
ſpannungen nicht auftreten ſollte, tatſächlich bei Belaſtung des Balkens eine Überanſtrengung 
an den Einſpannungsſtellen eintreten kann, welche dann die Stabachſe um ſo viel biegt, daß 
die vorausgeſetzten Neigungen der elaſtiſchen Linie an der fraglichen Stelle vorhanden ſind. 
Aber auch mit dieſer Annahme iſt noch keine Beſtimmtheit geſchaffen, wie ſich leicht einſehen 
läßt, wenn man an den Wechſel in den Belaſtungen denkt. 

Die Annahme M = I. für die Größe des Biegungsmomentes eines unvollſtändig 


eingeſpannten Balkens bleibt ſomit eine mehr oder weniger willkürliche Vorausſetzung, welche 
für die gewöhnlich vorkommenden praktiſchen Berechnungen von Balkenlagen nicht ohne mei- 
teres zuläſſig erſcheint. Dagegen kann als Ergebnis dieſer Unterſuchungen das angeſehen 
werden, daß es für eingeſpannte Balken im allgemeinen unbedenklich iſt, mit an den Ein⸗ 


ſpannungsſtellen auftretenden Biegungsmomenten M = a zu rechnen, da leichte Nachgiebig⸗ 


keiten in der Einſpannung nicht biegungsvermehrend wirken. 
Erſt wenn die Einſpannung ſo unvollſtändig ift, daß an den Einſpannungsſtellen nur noch 


ein Biegungsmoment M, das kleiner als 6 ift, eintreten könnte, würde das Biegungs⸗ 


moment Mm in der Mitte der Stützweite größer werden. 


Sft in der Mitte Ma = U 


moment an der Einſpannungsſtelle auf M = 


geworden, ſo muß nach obiger Gleichung das Biegungs⸗ 
— W_ı_.& 
8 


r geſunken 
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ſein. Für dieſen Fall haben ſich die Größen der Biegungsmomente gegenüber den Biegungs⸗ 
momenten bei ſtarrer Einſpannung vertauſcht. Wird die Einſpannung noch lockerer, d. h. 


; l 2 6 
ſinkt das Biegungsmoment an der Einſpannungsſtelle unter 21 herab, ſo ſteigt das Biegungs⸗ 


moment in der Mitte und für M = 0 wird endlich Ma = Ri, der Balken ift gar nicht 


mehr eingeſpannt, nur noch frei aufliegend. 

Aus dem Vorſtehenden ergibt ſich, daß eine mäßige Nachgiebigkeit in der Einſpannung 
die Tragfähigkeit des Balkens gegenüber ſtarrer Einſpannung zunächſt erhöht, daß aber zu 
große Nachgiebigkeit an dieſen Stellen die Vorteile der Einſpannung mehr oder weniger aufhebt. 


C. Durchbiegung. 

Wird ein Balken, welcher in unbelaſtetem Zuſtande eine gerade Achſe hat, belaſtet, ſo 
krümmt ſich die Balkenachſe. Die neue Geſtalt, welche dieſelbe annimmt, heißt man die 
elaſtiſche Linie, und das Maß, um welches die elaſtiſche Linie an irgend einer Stelle des 
Balkens von der urſprünglichen geraden Stabachſe abweicht, heißt die Durchbiegung des 
Balkens an jener Stelle. 

Unter der Einſenkung oder dem Biegungspfeil E iſt die größte Durchbiegung, d. h. 
die größte Abweichung, welche die elaſtiſche Linie in einem beſtimmten Unterſtützungs⸗ und 
Belaſtungsfall eines Balkens annehmen kann, verſtanden. 

Im nachſtehenden ſeien ohne weitere Herleitung die Formeln für die Biegungspfeile für 
Balken bei verſchiedenen Unterſtützungs⸗ und Belaſtungsweiſen ohne Berückſichtigung der in 
Abſchnitt A und B beſprochenen Einflüſſe angegeben. Dabei bedeute 1 em die Stützweite des 
Balkens; M emkg das größte Biegungsmoment, welches derſelbe entweder infolge einer gleich⸗ 
förmig und ſtetig verteilten Belaſtung durch Q kg oder durch eine Einzellaſt von P kg erleide. 
E fei der Elaſtizitätsmodul des Balkenmaterials (2 000 000 kglgem für Schmiedeeiſen und 
2150000 kg/gem für Flußeiſen); mit J cm‘ werde das Trägheitsmoment und mit W ems 
das Widerſtandsmoment des ſymmetriſchen h cm hohen Balkenquerſchnittes bezeichnet. Die 
Biegungsbeanſpruchung der äußerſten Faſern des Balkens ift s kg/ qem. 

1. Frei aufliegender Balken gleichförmig und ſtetig mit Q kg belaſtet. 

In der Mitte der Stützweite iſt der Biegungspfeil 
QI 5 P 


oder umgeformt = N pE 


. 21 ; ; 
Es iſt nun A- = M, d. h. gleich dem Biegungsmoment und es werde der von der 


Belaſtung unabhängige konſtante Wert 1217 = Č geſetzt, dann erhält man 


5 
E = 4 M. C. 


2. Frei aufliegender Balken in der Mitte der Stützweite mit Pkg belaftet. 
In der Mitte der Stützweite ift der Biegungspfeil ö 
„ PP FI P PI 1? 

eo Ton aber M = 4 und 0 = 171 


alſo E = M. C. 


A. 
3. Beiderſeits eingeſpannter Balken mit Q kg ſtetig und gleichförmig belaſtet. 
In der Mitte der Stützweite ift der Biegungspfeil 


WWF 
384 EJ 12 12 EJ 8 
5 l 
Nun ift aber M = T das an dem Balken überhaupt (bei ſtarrer Einſpannung) auj- 
tretende Maximalmoment und wie ſeither C = SET 
alſo EEE: 


8 
4. Beiderſeits eingeſpannter Balken mit Pkg in der Mitte belaſtet. 
In der Mitte der Stützweite iſt der Biegungspfeil 


b P PI Pb 1 an, BE, 1 
=.= msn, ua ih eg 
alſo E = M. c. 


5. Balken einerſeits eingeſpannt, andererſeits frei aufliegend und mit Q kg 
ſtetig und gleichförmig belaſtet. 

In 0,42 1cm Entfernung vom freien Auflager tritt die größte Einſenkung auf, fie iſt 

15 Qi P l P 
E = 185 Ir = 8 127 0˙52 aber M = 1 und C 12 E 

alſo E = 0,52 M. C. 

6. Balken einerſeits eingeſpannt, andererſeits freitragend, mit Q kg gleidh- 
förmig und ſtetig belaſtet. 

Das freie Ende ſenkt ſich ein um 


„„ Q QL P aa D Bun: 
E m 7m MM, wi 0m 
alſo E= 3M. C. 


7. Balken einerſeits eingeſpannt, andererſeits freitragend und am freien 
Ende mit P kg belaſtet. 
Das freie Ende ſenkt ſich ein um 


E = * ws Pl P 4 aber M = P] und C = La 
„u A BEI ne 12 EJ 
alſo Œ = AM. C. 


In der umgeformten einheitlichen Geſtalt geben die Formeln für den Biegungspfeil einen 
deutlicheren Überblick über die Größenverhältniſſe der zu erwartenden Biegungspfeile. 


II. § 12. Träger, welche auf mehr als zwei Stützen ruhen. 


Ein Träger, der ein zuſammenhängendes Ganzes bildet und auf mehr als zwei Stützen 
ruht, heißt ein kontinuierlicher oder durchlaufender Träger. 

Bei dieſem Träger verteilen ſich die über einer Offnung vorhandenen Laſten nicht einfach 
nach dem Hebelgeſetz auf die an dieſer Offnung liegenden Stützpunkte, ſondern es treten ver⸗ 
wickeltere Verhältniſſe ein, deren Verfolgung nicht hieher gehört. 

Es möge die Anführung folgender zwei Fälle genügen: 


sE 


1. Ein Träger mit zwei gleich großen Öffnungen von der Stützweite 1 und 
gleichförmig verteilter Vollbelaſtung Q in jedem Feld. 

Bei gleicher Stützenhöhe verhalten fih die Auflagerdrücke in A, B, C wie 3: 10:3. 
Ruht alſo über jeder Offnung die Laſt Q, jo wird: 


„ dana a pu Papa ae Aha 
n hE i N 8 * * 16 2g 8 i 
und man erhält nun die Angriffsmomente in gleicher Weiſe wie ſeither, z. B. bei x = = 
ı Q1 3.1 DS QI 
wird nach Bild 2: M = E X 


ferner wird bei X = I nach Bild 3: N 
1 3 QI Ql 
M= A. I — ＋ B. O = 201-5 =-7: 


Über der Mittelſtütze tritt alſo ein ebenſo großes, aber negatives Moment, wie bei 
II. S 10 A, Fall 3, in der Trägermitte auf. 


2. Läuft ein Träger über drei gleich weite Öffnungen mit gleich hoch liegenden Stütz⸗ 
punkten ununterbrochen durch, jo find bei gleichmäßiger Vollbelaſtung Q auf jeder Öff- 
nung die Auflagerdrücke für die Endſtützen 1 

A = D = +o Q, für die Mittelſtützen B = C = 10 Q, 


` 4 11 11 4 
Das Biegungsmoment erreicht feinen größten Wert über den Mittelſtützen; derſelbe ift 


M= = 
Beiſpiel 45. Auf einem Unterzug von 12 m Länge ruhen 70 qm Fußbodenfläche. 
Der Unterzug iſt an ſeinen Enden in den Umfaſſungswänden gelagert und in der Mitte 
durch eine gußeiſerne Säule geſtützt. Welche Drücke kommen auf die Stützpunkte und welches 
T Eiſen ift für den Unterzug zu wählen? 
Aufl. Das Gewicht des Fußbodens ift nach Tabelle V bei II. § 5 (400 + 200) 


= 600 kg/ am, ſomit kommt auf je eine Offnung die Qat Q = = - 600 = 21000 kg, 


i u. B 
und daher auf jede Endſtütze 8 Ne = 21000 = rund 7900 kg, dagegen auf die Mittel- 
ſtütze r — 26250 kg. 
Das größte Biegungsmoment tritt über der Mittelſtütze auf, fein Wert ift 
R 21 000 . 600 
M — — g = — a A cmkg. 
Der Trägerquerſchnitt muß daher ein Widerſtandsmoment haben von 
w = M 21 000. 600 2100 ene 
i n a 


Man hat demnach zu verwenden T Nr. 45 oder 2 J Nr. 36 ac. (f. Tabelle bei II. § 8). 
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II. S 13. Zerknickungs. Festigkeit. 

Wird ein Stab auf Druck beanſprucht, ſo hat er das Beſtreben, auszuknicken. Die Gründe 
für dieſe Erſcheinung liegen darin, daß die Stabachſe tatſächlich nie genau gerade iſt, daß 
ferner die Kraft auch nicht mathematiſch genau in der Stabachſe wirkt und endlich daß das 
Stabmaterial nicht an allen Stellen genau dieſelbe Beſchaffenheit hat. Es zeigt Probe⸗ 
belaſtungen auf Materialprüfungsanſtalten, daß ein Stab mit quadratiſchem Querſchnitt, welcher 
nur das 3—5fache der Dicke zur Länge hat, ſchon nicht mehr durch Zerdrücken zerſtört werden 
kann, ſondern vorher zerknickt. Da es ſich jedoch bei Baukonſtruktionsteilen nicht um Bruch⸗ 
belaſtungen handelt, ſo kann die untere Grenze, von der ab die Zerknickungsberechnung nötig 
wird, höher gelegt werden; beiſpielsweiſe iſt für Eiſenbetonſtützen feſtgeſetzt, daß Knickungs⸗ 
berechnung erft dann erfolgen fol, wenn die Höhe der Stütze das 188 fache der kleinſten Quer- 
ſchnittsabmeſſung beträgt. Ganz allgemein geſagt, iſt es aber von größter Wichtigkeit, die 
Berechnung ſchlanker, gedrückter Stäbe mit Rückſicht auf die Zerknickung durchzuführen. Es 
muß bei ſolchen Stäben die zuläſſige Beanſpruchung s, kleiner ſein, als die ſonſt übliche Be⸗ 
anſpruchung, da auch die Bruchbelaſtung kleiner wird, während doch der Sicherheitsgrad der- 
ſelbe bleiben ſoll. 

Für die ſoeben genannten Eiſenbetonſtützen iſt z. B. die zuläſſige Druckbeanſpruchung 
des Betons auf !/ıo feiner Druckfeſtigkeit herabgeſetzt worden, während der Beton in Eiſen⸗ 
betonkonſtruktion auf Biegung mit ¼ feiner Druckfeſtigkeit beanſprucht werden darf. 

Zur Berechnung der Zerknickungsfeſtigkeit ſind ſchon verſchiedene Formeln aufgeſtellt 
worden. Die gebräuchlichſten in der Praxis ſind diejenige von Euler und diejenige von 
Schwarz⸗Rankine. Die Eulerſche Formel gibt die Größe der Knickbelaſtung an, d. h. die— 
jenige Kraftgröße, bei welcher das Ausknicken eintreten würde. 

Unter Annahme eines Sicherheitsgrades n wird alsdann aus dieſer Knickbelaſtung der 
Wert der möglichen Belaſtung abgeleitet. Außerdem iſt aber ſtets noch nachzuprüfen, ob 
nicht die zuläſſige Beanſpruchung beim Aufbringen dieſer theoretiſch möglichen Belaſtung über⸗ 
ſchritten wird. Man hat ſomit in der Regel eine Doppelrechnung anzuſtellen. 

Dieſe bleibt bei der Anwendung der Schwarz⸗Rankineſchen Formel vermieden, weil in 
ihr die zuläſſige Beanſpruchung ſelbſt ſchon vorkommt. 


Die Eulerſche Formel. 
Die Knickbelaſtung P it P = m? —— 


In dieſer Formel bedeutet E den Elaſtizitätsmodul des Materiales (f. Tabellen II. 8 4), 
J das kleinſte Trägheitsmoment des — 
Stabquerſchnittes in Bezug auf die- e 
jenige Schwerpunktsachſe, zu welchen 
die Zerknickungsrichtung ſenkrecht ſtehen 
würde und 1 denjenigen rechnungs⸗ 
mäßigen Wert der Stablänge, der fih N 
je nach der Befeſtigung der Stabenden , e, 
unter Benützung beiſtehender Abbil⸗ 
dungen aus der tatſächlichen Stützenlänge L ergibt. Für die gewöhnlich vorkommenden 
Befeſtigungen wird 1 = L angenommen. 


Bild 2. 


Als Sicherheitsgrad n gegen Zerknickung werden in der Regel mindeſtens folgende 
Werte gefordert, bei Gußeiſen n=8 Flußſtahl n = 4 
Schweißeiſen n = 5, Kiefernholz n = 10 
Flußeiſen 1 * (Baſiſches Martineiſen, ſiehe unten). 
Die Belaſtung auf Zerknicken ift daher P, = er wobei jedoch die Bean⸗ 


Ot 


ſpruchung sk = = die zuläſſige Grenze für Druckbeanſpruchung sa niht überſchreiten darf. 
Als zuläſſige Druckbeanſpruchungen gelten für 
Gußeiſen sa = 500 kg/gem Flußſtahl sa = 1250 kg/qem 
Schweißeiſen sa = 750 „ Kiefernholz sı = 60 
Flußeiſen sa = 87 (Baſiſches Martineiſen mit 3700— 4400 kg/qem 
Druckfeſtigkeit.) 
Die Länge !, von welcher an die Berechnung auf Zerknickung nötig wird, ift danach in 
jedem Fall wieder eine andere. Sie wird erreicht, wenn P. = F. Sa wird. 
Der auf Knickung berechnete Querſchnitt F muß nur an der gefährlichen Stelle vor- 


1 


" 


handen fein; an den Enden genügt der Querſchnitt f = I wo Sa die für gewöhnlich zu⸗ 


läſſige oben angegebene Druckbeanſpruchung des Materials it. 

Die Überführung von F in f ift nicht an ſtrenge Regeln gebunden, fie kann nach einer 
Geraden oder ſchlanken Kurve geſchehen. 

Die Eulerſche Formel wird am häufigſten angewendet, dabei wird für x? in der Regel 
10 eingeſetzt. Weitere Vereinfachungen laſſen ſich erreichen, wenn man die Zahlenwerte für 
E einſetzt. Man ſucht dann meiſtens das für den gefährlichen Querſchnitt erforderliche e 


P. 1 12 Prk 
Trägheitsmoment J. Dieſes ift J = 12. E es wird alfo für Gußeiſenſäulen J = 10.1000 000 


5 = 2 2 — PaP .8 __ Pı.1000.1.100°.8 _ 2 
oder bei n = 8 facher Sicherheit, wenn J = 10.1000 000 = 10 1000 000 = i 


Aus dieſer Formel erhält man J in em, wenn P, in Tonnen und! in Metern eingeſetzt werden. 

Für Walzeiſen ergibt fih in gleicher Weiſe mit E = 2000000 bis 2 150 000 und 
n=5 J = 2,5 Pl’. Vielfach wird jedoch mit J = 3 Pr ' gerechnet. Für Holz erhält 
man mit E = 120 000 und n = 10 J; = 83 P, 12. Vielfach wird aber mit J = 100 P, 1? 
gerechnet, entſprechend E = 100 000 kg / gem. 

In der Regel wirkt ein Teil der Laſten nicht genau zentriſch auf Säulen, ſondern 
wird ſeitlich in dieſelben eingeführt. Für dieſen Fall iſt — z. B. nach Berliner Vorſchrift — 
der Sicherheitsgrad bei Gußeiſen zu n — 12 und bei Holz auf n = 15 zu bemeſſen und 
man erhält alsdann für gußeiſerne Säulen die abgekürzte Formel J = 12 P, 1% und für 
Holzſtützen J = 125 Pr 17. Dabei darf aber der Querſchnitt nur mit 330 kg/ gem Gup- 
eiſen oder 40 kg/gem Holz beanſprucht werden. Bei größerem und bekanntem Betrag der Erzen- 
trizität iſt die Säule auf zuſammengeſetzte Feſtigkeit nach II. § 15 zu berechnen. 

Beiſpiel 46. Eine eiſerne Säule beſteht aus JL NP 20, deren Stege 20 em Zwiſchen⸗ 
raum einſchließen, fie ift 4,50 m hoch und mit P, = 40 000 kg zentral belaſtet. Wie viel- 
fache Sicherheit gegen Zerknickung iſt vorhanden? 


; x 5 9802 150 000 . (2. 1927) 
Aufl. Die Knickbelaſtung wäre P = ee _ 410000 kg. 
p 410000 8 . 4505 s Es 


iſt ſomit 5 = 40000 10 fache Sicherheit gegen Zerknickung vorhanden, während 5 fache 
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genügen würde. Die Beanſpruchung des Säulenquerſchnittes auf Druck it —— N 620 kg/gem 


3. 32,7 
fie bleibt alfo auch unter dem zuläffigen Wert von 875 kg. gem. * 

Wäre der Querſchnitt nicht durch den Abſtand zwiſchen den Stegen ſo ſtark geſpreizt, 
daß zweifellos für die zu den Stegen ſenkrechte Achſe das kleinſte Trägheitsmoment vorhanden 
ſein muß, ſo hätte man zuerſt das kleinſte Trägheitsmoment des Querſchnittes zu ermitteln 
und dieſes in die Rechnung einzuſetzen. 

Beiſpiel 47. Eine ſchmiedeiſerne Säule aus JL NP 18 ift 3,60 m hoch, welche zentrale 
Belaſtung darf ſie erhalten? Querſchnittsſpreizung wie vorig. Nach Maßgabe der Zer⸗ 
knickungsformel dürfte P, = a = 5 am u 136) _ 90000 kg werden. Wegen 
Einhaltung der größten zuläffigen Druckbeanſpruchung darf die Belaſtung aber nur P, = F.s 
— 2.28.875 = 49000 kg werden. 

Beiſpiel 48. Eine nicht genau zentriſch belaſtete 4 m hohe gußeiſerne Säule hat 
50 000 kg zu tragen. Welche Abmeſſungen find dem kreisringförmigen Querſchnitt zu geben. 

Aufl. Das erforderliche Trägheitsmoment ift J= 12 P, 1° = 12. 50. 4 = 9600 cm*. 
Die Säule hat 25 cm a Durchmeſſer und 2 cm Wandſtärke, das Trägheitsmoment des 


— dt — 25.—21. 2 
Querſchnittes iſt daher P - er = 9800 cm4. Das Trägheitsmoment des 


20 20 
Querſchnittes würde danach hinreichend groß ſein. Die Querſchnittsfläche mißt I (D’—.d?) 
— 144,59 cm. Die Druckbeanſpruchung würde ſomit 1445 8 = 345 kg / qem, während fie 


in dieſem Fall 330 kg/qem nicht überſchreiten ſoll. Der Säulendurchmeſſer iſt daher um ein 
wenig zu vergrößern. 

Beiſpiel 49. Ein Holzpfoſten iſt 3 m hoch und annähernd zentral mit 16000 kg 
belaſtet, er hat 20/20 em nutzbaren Querſchnitt. Es iſt zu unterſuchen, ob der Pfoſten mit 
Rückſicht auf die Zerknickung ſtark genug bemeſſen iſt. 


Aufl. Erforderlich wäre ein Trägheitsmoment des Querſchnittes J = 125. 16. 32 


= 18000 em“. Das vorhandene Trägheitsmoment ift J = 1 = 13300 cmt, es genügt 


alſo nicht und dem, zwar nur mit = = 40 kg/ gem beanſpruchten Pfoſten ift ein ſtärkerer 


4 
Querſchnitt zu geben. Wählt man 22.22 cm Querſchnitt, jo wird J = ee 19500 em, 


12 
22 5 = 38 kg/ dem beanſprucht 


der neue Querſchnitt iſt alſo genügend groß, er wird nur mit 


Die Schwarz-Rankineſche Formel. 
Sie rührt in ihrer Grundform von Navier her und gibt als zuläſſige Belaſtung P. 
eines an beiden Enden frei aufſtehenden Stabes, der mit sı auf Zerknickung beanſprucht ift, 
und den Querſchnitt F hat. 


F. Sk 
P. = TIneR 
wobei für ebene Endquerſchnitte J 
bei Gußeiſen m = 0,00016 weicher Stahl m = 0,00004 
Schweißeiſen m = 0,00008 harter Stahl m = 0,00006 


Holz m = 0,00015 zu ſetzen ift. 
Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 14 


J ift wieder das kleinſte Trägheitsmoment des Stabquerſchnittes. 
Iſt die Beanſpruchung eines gegebenen oder angenommenen Säulenquerſchnittes bei be⸗ 
kannter Laſt zu berechnen, jo ergibt fih aus obiger Gleichung als Knickungsbeanſpruchung Sk 


P 8 2 
F == For hoci Sk = 84 6 +m I) = Sd · K. 
J 


sx ſoll die in der vorigen Tabelle aufgeführten Werte nicht überſchreiten. 

Beiſpiel 50. Die in Beiſpiel 46 benannte Säule iſt zu berechnen. 

P = 40000 kg, L = 4,50 m JC NP 20. 

Wie vorig J = 2.1927 = 3854 cm und F = 2.32,3 = 64,6 qcm, alfo 
Sa 0 15 = 620 kg/qem, k=1-+ ml? = = 1 -+ 0.00008. 854 1722 

Sk = Sd. k = 620. 1,27 = 790 kg / qem. 

Der für Flußeiſen zuläſſige Wert wird ſomit nicht überſchritten. 

Beiſpiel 51. Eine 3,60 m hohe Säule beſteht aus JL NP 22. Darf dieſelbe mit 
P = 50000 kg zentriſch belaſtet werden? 

Bei L = 360 und JL NP 22 wird J = 2.2712 = 1 un F = 2.37,6 — 10,2 
= 65 qem nutzbar, sa = 1 T 770 kg/qcm, k = 1 ni = 1 -+ 0,00008 2 en 

65 J 5424 

= 1,12, s = sa. k = 770.112 = 865 kg/gem. 

Die Säule erleidet danach keine zu hohe Beanſpruchung. 

Beiſpiel 52. Geg.: Säulenbelaſtung 32 300 kg, Säulenlänge 5,50 m, Exzentriſche 
Laſt 1500 kg, an Kraftarm 0,33 m, gemeſſen von Stabachſe bis Kraftrichtungslinie, Quer- 
ſchnitt JL NP 20. Die auftretende eee iſt zu beurteilen. 


N = 2197 w e a 9 = 3854 cm-, 
ra. R . 64,6 gem, 
davon gehen für Nietlöcher 45 — 9,6 gem, 
ſomit bleiben nutzbkaas n 55,0 qcm, 
5 i 32 300 
die Druckbeanſpruchung ift daher sa = 55 7 587 kg/gem ohne Berückſichtigung der 
Wirkung der Knickungsgefahr, zu deren Berückſichtigung ergibt ſich 
F 64,6. 5502 
E = 1 P= = 1 2 
Haa + 0,00008. — 585 = 1,4, 


alfo wird die tatſächliche Beanſpruchung 587.1,4 = 822 kgjqem. 

Zu derſelben kommen von der exzentriſchen Laft noch Drud- und Biegungsſpannungen 
im Höchſtwert von Se = is 1 nl = 23 + 130 = 153 kg/ qem. 

Die reſultierende Beanſpruchung wird daher 822 + 153 = 975 kg/qem, während für 
Flußeiſen nur 875 kg/gem zuläffig find. 

Annäherungsberechnung: Die Annahme der zuläſſigen Beanſpruchung hängt haupt⸗ 
ſächlich vom Verhältnis der Stablänge zur geringſten Querſchnittdicke ab. Für ein- 
fache volle Querſchnitte ſind in der nachſtehenden Tabelle die auf Grund der Eulerſchen Formel 
ermittelten Beziehungen wiedergegeben. Man kann die Zahlen der Tabelle als Näherungswerte 


auch für andere Querſchnitte benützen und daher aus der Tabelle die zuläſſigen Beanſpruch⸗ 
ungen auf Zerknickung bei beſtimmtem Verhältnis 1/d entnehmen. 

Bei Benützung dieſer Tabellen iſt bei unbekanntem Querſchnitt das Verhältnis /d 
zunächſt anzunehmen; die Fläche des Stab- Bild 3 u. 4. Bild 5 u. 6. Bild 7. Bild 8. 
querſchnitts ergibt ſich dann durch Diviſion 
mit der aus der Tabelle entnommenen Be⸗ 
anſpruchung in die Kraft. Wird zu dieſer 
Fläche das Profil konſtruiert, ſo iſt ſchließlich x py 
zu unterſuchen, ob das tatfächlich vorhandene FE 
Verhältnis /d dem angenommenen Verhältnis 
gleich ift. i N 
Die Länge 1 ift, wie ſchon bemerkt, Bild 9. Bild 10. Bild 11. Bild 12. 
je nach der Befeſtigung der Stabenden verſchieden; ſie iſt den Bildern S. 103 zu entnehmen. 
Für die Bemeſſung von d geben obige Abbildungen Anleitung. 


Verhältnis Material 
der r A 


Stablänge [Flusseisen Schmiedeeisen Gusseisen 
St e Zulässige Bruch- Zulässige Bruch- Zulässige Bruch- Zulässige 
Bean- ean- | an- n- 
1/d spruchung Belastung sp ruchung Belastung spruchung Belastung spruchung 
kg/gem kg/ gem kg dem kgädem kg/ gem kg/ gem kg / qem 
1 875 3500 700 7000 650 500 65 
10 850 3400 680 4500 420 360 47 
15 700 2800 560 3300 310 300 39 
20 620 2500 500 2650 240 250 32 
25 570 2300 460 1980 180 210 27 
36 480 1900 380 1320 120 140 18 
48 350 1400 280 — — 70 9 
60 250 1000 200 — — 35 5 
100 | 100 400 80 — — — — 


Beiſpiel 53. Der Holzpfoſten in Beiſpiel 22 bei II. § 1 hat eine Höhe von 4,20 m. 
Es iſt zu unterſuchen, ob deſſen Beanſpruchung den mit Rückſicht auf die Zerknickung zu⸗ 
läſſigen Wert nicht überſchreitet. 

Aufl. Im vorliegenden gal ie l = L = 420 cm, ferner ift d = 20 cm, alſo 


420 
F 


Nach obiger Tabelle darf nun ſein: für T — 20 die zuläffige Beanſpruchung s = 32 kg/gem, 
für = = 25 die zuläffige Beanſpruchung s = 27 kg/gem. Nimmt alfo + um 5 Teile zu, 
fo nimmt die zuläffige Beanſpruchung um 5 kg/gem, ſomit für 1 Teil um 1 kg/gem ab. 
Es iſt daher für das Verhältnis * 21 die zuläſſige Beanſpruchung 32 — 1 = 31 kg/gem, 
die tatſächliche Beanſpruchung berechnete fih zu s = 30 kg/gem, fie bleibt alfo noch unter 
dem zuläſſigen Wert. 

Beiſpiel 54. Welche Höhe darf der Pfoſten in Beiſpiel 23 bei II. § 1 mit Rückſicht 
auf die Zerknickung erhalten? 
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ae 2 2 N 
Aufl. Es darf werden: für s = 39 kg/gem das Verhältnis = 15, für s = 47 kg/gem 


das Verhältnis $ — 10, für eine Zunahme der Beanſpruchung um 8 kg'qem muß ſomit 
5 ; ; j i 
＋ um 5 Teile abnehmen; alfo bei 1 kg dem Zunahme F Teile Abnahme; daher ift für 
die Beanſpruchung 40 kgigem ein Verhältnis - = 15 — 8 = 14, = rund 14 zuläſſig. 
Die Pfoſtendicke iſt 20 em, ſomit darf die Pfoſtenhöhe 20.14 = 2,80 m 1 
Beiſpiel 55. Welchen Sicherheitsgrad hat die in Beiſpiel 24 bei II. § 1 berechnete 
gußeiſerne Säule gegen Zerknickung? 
Aufl. Soeben wurde berechnet, daß der Holzpfoſten 2,80 m hoch ſei. Dieſelbe Höhe 
A 280 2 
habe die Säule auch; deren Verhältniszahl . wird daher = =- > 18,7. Für 4 = 20 
ift die Bruchbelaſtung 2 650 kg/ em, a — 15 ift die Bruchbelaſtung 3300 kg/gem. Nimmt 


= um 5 Teile ab, fo ergeben fih 650 kg’gem Zunahme bei der Bruchbelaſtung, ſomit bei 


d 
650. 1,3 = A 
Abnahme um 20 — 18,7 = 1,3 Teile eine We von = 170 kg/ qem. Die 


Bruchbelaſtung für T = 18,7 wird daher 2650 -+ 170 = 2820 kgiqem. Die tatſächliche 


Beanſpruchung ift aber 190 kg’gem, ſomit wird, nach II. $ 1 C., der Sicherheitsgrad gegen 


Bruch 155 — 14,8, d. h. rund 15fache Sicherheit, während in der obigen Tabelle 10 bis 


11 fache Sicherheit beim Gußeiſen ſchon als genügend betrachtet iſt. 

Beiſpiel 56. Eine gußeiſerne Säule iſt 4,80 m hoch. Ihr kreisringförmiger gefähr⸗ 
licher Querſchnitt mißt 20 em im Durchmeſſer und hat 20 mm Eiſenſtärke. Wie groß darf 
die zentrale Säulenbelaſtung werden? l 


t Ji ` — 
Aufl. J = IE = 4725 em; — 4 un 113 qcm. 
; p 1 000 000. 4725 „ 
Nach Euler darf werden P. = k e 25 600 kg. 
Nach Schwarz⸗Rankine P = RER. Dee en = 30 000 kg. 
2 ee 
1 ＋ m1 7 1 — 0,00016 . 480 4725 
Nach obiger Tabelle 1 480, d = 20, + = 24, hiefür s = 192 kg/gem, 


aio P = F. s = 118. 192 = 21700 ke. 


Bei andern Beiſpielen ändert ſich der Wechſel in der Größe des zuläſſigen Druckes, je 
nachdem man nach der einen oder andern Weiſe rechnet. 


II. § 14. Corſionsfeſtigkeit. 

Wirkt eine Kraft P am Hebelarmer verdrehend auf einen Stab, ſo iſt im Falle des 
Gleichgewichts der Widerſtand eines Querſchnittes gegen Abdrehen, d. h. die Summe der 
Momente aller inneren Kräfte in der Querſchnittsebene in Bezug auf die Drehachſe gleich 
dem angreifenden Torſionsmoment Mi. Die Drehachſe fällt mit der Stabachſe zuſammen, 
ſie geht alſo durch den Schwerpunkt der Querſchnittsfläche, welcher in dieſem Fall Torſions⸗ 
mittelpunkt genannt wird. 


5 

Die inneren Kräfte zählen zu den Schubſpannungen, weil ſie in der Querſchnittsebene 
auftreten. 

Iſt die Beanſpruchung eines Flächenelementes von der Größe k an irgend einer Stelle 
gleich tx kg/ gem, jo greift an dem Flächenelement eine Kraft gleich f. te an, und der geſamte 
Widerſtand der inneren Kräfte der Fläche iſt Sk. te. x, wenn x der Abſtand eines Flächen⸗ 
elements vom Torſionsmittelpunkt ift. Die Größe des Torſionsmomentes ift aber P. r, alfo 
muß M; = P. r = Df. t.. X ſein. 

Sit t die Beanſpruchung in der äußerſten Faſer, welche von der Torſionsachſe den Mb- 
ſtand e hat, jo hat man die Proportion tet = x:e oder t. = * Setzt man dieſen 
Wert oben ein, fo wird M, = Jf. + Fe f. x = Ep 

Der Wert J, = Ifx? ift das Trägheitsmoment in Bezug auf den Torſionsmittelpunkt 
und heißt das polare Trägheitsmoment des Querſchnitts. A = W, heißt das polare 


Widerſtands momentund man hat die der Biegungsgleichung ähnliche Grundformel M, = W, . t. 
Beſtimmung des polaren Trägheitsmomentes aus den T 
axialen Trägheitsmomenten eines Querſchnitts: 
Haben die Flächenelemente von einer Schwerpunktsachſe I I 
die Abſtände y, jo ift das axiale Trägheitsmoment in Bezug A 
auf II nach II. § 6 J. = Zfy?. Werden die Abſtände der 1 
Flächenelemente von einer anderen Schwerpunktsachſe II II mit z | 
bezeichnet, jo ift das axiale Trägheitsmoment in Bezug auf II II 
Ja Ole, alfo wird J, +, = Ify? + Ifz? = 25). | 
Sind die beiden Achſen ſenkrecht zu einander, fo erhält man I 
nach dem pythagoräiſchen Lehrſatz y? 22 = x°, alfo wird Bild 1. 
f OD + z’ = Sfx’, das heißt Jı + Je = Jp ſomit ergibt fich der Satz: 
Das polare Trägheitsmoment eines Querſchnittes J, ift gleich der Summe 
zweier axialen Trägheitsmomente desſelben Querſchnitts, bezogen auf zwei zu 
einander ſenkrechte Schwerpunktsachſen. 
Daraus ergibt ſich folgende Tabelle: 


Querschnitt. | Axiales J. Polares J,. Polares W,. 


* „, m _ D. d. 1 (D. — d) . — d. 
52 (D. — 40 = 10 wD T 3 


Der obige Satz iſt für Rechtecke, welche wenig von der Quadratform abweichen, noch 
anwendbar, man 1 dann, wenn b und h die Seiten, d die Diagonale des Rechteckes be⸗ 
zeichnen: I, 12 bh’ ＋ h) = on und W. = 4 bh V5 = HL, 

Iſt das e aber mehr länglich geſtaltet, ſo wird die Querſchnittsfläche bei der 
Torſion windſchief und man erhält alsdann mittels höherer Mathematik 

Ra b? hë bê hê K be hs 1 
4 


Jero ee ™ eee Be 

Die Stärke langer Wellen oder raſch laufender leichter Wellen iſt mit Rückſicht auf den 

zuläſſigen Verdrehungswinkel zu beſtimmen. Vorſtehende Theorie ſtützt ſich auf die Annahme, 

daß jeder Querſchnitt bei der Verdrehung eben bleibe. Davon abweichende Berechnungsweiſen 
ſiehe „Bach, Maſchinenelemente“. 


II. S 15. Zuſammengeſetzte Feſtigkeit. 

Es iſt ſchon in II. § 1 gezeigt, wie es vorkommen kann, daß ein Stab auf mehrere 
Arten in Anſpruch genommen wird. Sind die dabei auftretenden inneren Kräfte lauter Normal⸗ 
ſpannungen, d. h. ſtehen ſie alle ſenkrecht zur Querſchnittsebene, ſo addieren ſie ſich einfach. 
Sind dagegen dieſe inneren Kräfte teils ſenkrecht zur Querſchnittsebene, teils in dieſer gelegen, 
ſo iſt die Reſultierende derſelben auf andere Weiſe zu ſuchen. Die praktiſch am häufigſten 
vorkommenden Fälle ſind: 

1. Zug und Biegung. 

Iſt F die Querſchnittsfläche eines Stabes und wirkt an dieſem Stabe eine Kraft P. 
welche zwar parallel mit der Stabachſe geht, aber von dieſer den Abftand r Hat, fo erhält 
man den in nebigem Bild 1 dargeſtellten exzentriſchen Zug. Die Kraft P ift bei dieſer 
Stellung nicht bloß beſtrebt, den Stab von ſeiner Befeſtigung wegzuziehen woraus ſich die 
Beanſpruchung s, = F ergibt (dargeſtellt in Bild 3), ſondern es biegt auch P am Hebel- 
arm r den Stab. Die Größe des Biegungsmomentes it M = P.r. 


ar fsb * 


Infolge dieſer Biegung, welche gleich der Wirkung des in Bild 2 auftretenden Kräfte⸗ 
paares iſt, erleidet der Querfchnitt F eine Beanſpruchung, welche erhalten wird aus der Formel: 
8 ba Dargejtellt in Bild 4) und zwar wird, wenn man zwiſchen der Zugbeanſpruchung 
EPR der Biegung sp und der Druckbeanſpruchung infolge der Biegung Sra unterſcheidet 
S = W. und = W. wobei W. das Widerſtandsmoment in Bezug auf die am 


meiſten gezogene und Wa das Widerſtandsmoment in Bezug auf die am meiſten gedrückte 
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Faſer ift. Die reſultierende Beanſpruchung auf Zug sz erhält man durch Addition, der jo 


gefundenen Werte alfo sr. = u, ＋ S, = W. + 1 Die reſultierende Beanſpruchung auf 
Druck sa ergibt ji durch Subtraktion, alfo sa = Sma — 8. = e -4 (j. Bild 5). 
2. Drud und Biegung. 
Man erhält ganz in der gleichen Weiſe wie bei 1.: sa = $ (dargeſtellt in Bild 6), 
Sr = . (dargeſtellt in Bild 7), Spa = W. (dargeſtellt in Bild 7), alfo s. = Sn + Su 
tiis N (bargeftellt in Bild 8), ebenſo 8 = W. E, bargeftellt in Bild 8). 


Zuſatz. Über die graphiſche Darſtellung der zuſammengeſetzten Beanſpruchung bei exzen⸗ 
triſchem Zug oder Druck, Bild 3, 4, 5 und 6, 7, 8 und über die Verſchiebung der Neutral⸗ 
achſe f. auch VI. S 2. 

3. Verdrehung und Biegung. 

Die infolge der Verdrehung auftretenden inneren Kräfte ſtehen nicht ſenkrecht zur Quer⸗ 
ſchnittsebene, ſondern liegen in derſelben. Da die größten dieſer Kräfte am Umfang des Quer⸗ 
ſchnitts auftreten, ſo nennt man ſie Tangentialſpannungen. Infolge der Biegung treten innere 
Kräfte auf, welche nach II. § 6 Normalſpannungen find, d. h. ſenkrecht zur Querſchnitts⸗ 
ebene ſtehen. Man erhält nun die reſultierende Beanſpruchung mittels folgender Formel: 


8. 15 + Sys +43 oder genauer s, = 0,85% + 0,65 Ys? 48, wobei s, die 


Beanſpruchung infolge der Biegung, st die Beanſpruchung infolge der Verdrehung ift. Hat 
man das Biegungsmoment und Torſionsmoment gerechnet, ſo kann die Rechnung auch in der 
Weiſe weiter geführt werden, daß man, ſtatt die einzelnen Beanſpruchungen auszurechnen, ein 
ſogenanntes ideelles Biegungsmoment M, ermittelt, welches dieſelbe Wirkung in Bezug auf die 
Beanſpruchung hervorbringt, wie das tatſächliche Biegungsmoment M, und das Torſions⸗ 
moment M, zuſammen. 

Es ift (nach Grashof): M = 13 M, + yi +M: = 0,35 M, +0,65 V M? -F Mi 
yM_M 
ey 

Als Annäherung verwendet man in der Praxis auch folgende aus dem pythagoräiſchen 
Lehrſatz abgeleitete Formel s. = Vs? I Si. Dieſe, ſowie die vorhergehende Formel für M, 
beziehungsweiſe s, ſetzen Materialien voraus, welche nach allen Seiten gleichartig find, wie 
dies z. B. beim Stahl der Fall iſt. Hat man andere Materialien, ſo iſt das Torſionsmoment 


Die Beanſpruchung ergibt fih alsdann wie ſeiher s, = 
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noch mit einem Zahlenwert co, dem ſogenannten Anjtrengungsverhältnis zu multiplizieren, 
jo daß M. = 0,35. M, + 0,65 VM: + (a Mi) wird. 

ao iſt nahezu gleich Eins; deffen Werte ſiehe „Bach, Elaſtizität und Feſtigkeit“. 

Die Normalſpannungen können auch durch eine in der Achſe des Stabes wirkende Kraft 
hervorgerufen fein, d. h. es können anſtatt s, auch die Beanſpruchungen s, und sa in die 
Formeln eingeſetzt werden, ohne daß ſich an denſelben etwas ändert, ſie gelten ſomit auch für 
„Druck und Torſion“, ſowie für „Zug und Torſion“. 

4. Normal: und Schubſpannungen. 

Iſt die Normalbeanſpruchung oder Normalſpannung sb und die Schubbeanfpruchung oder 

Schubſpannung t, ſo ergeben dieſe zwei zueinander ſenkrecht ſtehende Hauptſpannungen 
Sa = 8 S 28 T4 5 

Von dieſen Hauptſpannungen bringt jede in ihrer Richtung eine axiale, in der Richtung 
der andern, auf ihr ſenkrecht ſtehenden Hauptſpannung eine Querlängenänderung hervor. Beide 
Hauptſpannungen laſſen ſich erſetzen durch ſogenannte „ideelle Hauptſpannungen“ s,, von denen 
jede in ihrer Richtung allein die Geſtaltsveränderung bewirkt, welche die Hauptſpannungen zu⸗ 
ſammen bewirken würden, dieſe ſtellen alſo die größten Anſtrengungen der betreffenden Stelle 
dar. Sie ſind sr = 0,35 s, + 0,65 V sè F 4 (a 0). 

5. Biegung in zwei Richtungen. 

Sind die Normalſpannungen sı und se parallel, jo wird s. = sı + sə; ſtehen deren 

Richtungen ſenkrecht zueinander, fo kann s = Vsi? ts? geſetzt werden. 


Kapitel II. 
Fachwerke, insbeſondere Eilenkonſtruktionen. 


III. S 1. Allgemeines über Fachwerke. 

Wird ein maſſiver Balken auf Biegung beanſprucht, ſo ſind deſſen einzelne Teile un⸗ 
gleich angeſtrengt. Einerſeits iſt die Beanſpruchung der Materialteile in ein und demſelben 
Querſchnitt nicht gleich groß, — die der Neutralachſe näheren Faſern werden faſt gar nicht 
ausgenützt, — andererſeits iſt die Anſtrengung der verſchiedenen Querſchnitte nicht gleich; es 
kann z. B. bei einem prismatiſchen, auf 2 Stützen liegenden Balken der Querſchnitt in der 
Mitte dem Bruche nahe ſein, während in der Nähe der Auflager nur eine geringe Beanſpruch⸗ 
ung ſtattfindet. Man ſucht diefe Übelſtände durch die Geſtaltung der Träger zu vermeiden 
und gibt z. B. den Eiſenträgern J Querſchnitte und an der Stelle der größeren Biegungs⸗ 
momente größere Gurtungen oder größere Höhe; trotzdem ſind, namentlich bei großen Trägern, 
Materialverſchwendungen nicht zu umgehen. 

Um dieſe zu vermeiden, konſtruiert man ſolche Träger nicht voll, ſondern durchbrochen 
und beſchränkt ſich dabei nicht bloß auf Ausſparungen an den weniger beanſpruchten Stellen, 
ſondern man iſt beſtrebt, alle Biegungsſpannungen aus dem Träger überhaupt ferne zu halten. 

Dies läßt ſich erreichen, wenn man den Träger als Fachwerk konſtruiert, d. h. wenn 
man denſelben aus Stäben zuſammenſetzt, welche ausſchließlich nur auf Zug oder nur auf 
Druck beanſprucht ſind (ſ. Taf. III). 

Damit letzteres aber tatſächlich der Fall wäre, müßte der Fachwerkträger folgenden Be⸗ 
dingungen entſprechen: 

1. Die Zuſammenführung verſchiedener Stäbe in einem Eckpunkt des Fachwerks — 
Knotenpunkt genannt — muß ſo erfolgen, daß die Schwerpunktsachſen aller Stäbe 
ſich in einem Punkte treffen, und ſo konſtruiert ſein, daß alle Stäbe ſich um ihn frei 
drehen können. 

2. Die Übertragung der Laſten auf den Fachwerkträger darf nur in Knotenpunkten erfolgen. 

Sind dieſe zwei Bedingungen erfüllt, ſo kann die auf einen Stab wirkende 
Kraft nur in deſſen Achſe liegen; denn wäre dies nicht der Fall, ſo würde der Stab 
ſich um den Knotenpunkt drehen, bis er in die Kraftrichtung käme, um ſeinen Gleich⸗ 
gewichtszuſtand zu erreichen. 

Damit das Fachwerk einen unbeweglichen ſteifen Träger gibt, und damit anderer⸗ 
ſeits die Kräfte, die in den einzelnen Stäben auftreten, ſich beſtimmen laſſen, iſt noch 
eine weitere Bedingung nötig, nämlich: 

3. Es dürfen in einem Fachwerk nicht weniger und nicht mehr Stäbe vorhanden ſein, 
als für unverſchiebliche Feſtlegung der Knotenpunkte nötig ſind. 

Zu Bedingung 1. iſt zu bemerken, daß nur ſcharnierartige, alſo mit einem einzigen 

Gelenkbolzen konſtruierte ae aa (ſ. Bild 1 Taf. III) dieſer Anforderung guiam könnten. 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 
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Allein ſelbſt dieſe genügen ihr nicht ganz, da auch bei ihnen die freie Beweglichkeit der Stäbe, 
welche gegen den Bolzen gedrückt ſind, durch die Reibung auf dem Bolzen beeinträchtigt iſt. 

Ganz aufgehoben iſt die freie Beweglichkeit der Stäbe bei den genieteten Knotenpunkten 
(ſ. Bild 2 Taf. III). 

In beiden Fällen treten alſo in der Nähe des Knotenpunktes noch weniger oder mehr 
bedeutende Biegungsſpannungen in den Stäben auf, ſobald das Fachwerk infolge der Belaſtung 
elaſtiſche Formänderungen erleidet. Die Berechnung dieſer Nebenſpannungen iſt ſehr ſchwierig 
und zeitraubend. Man kann dieſelbe unterlaſſen, wenn die Stabquerſchnitte ſo bemeſſen werden, 
daß die Beanſpruchungen, welche ſich aus den Hauptſpannungen ergeben, die in II. § 4 ge⸗ 
gebenen zuläſſigen Werte nicht ganz erreichen oder jedenfalls nicht überſchreiten. Dagegen iſt 
es durchaus unzuläſſig, die Zuſammenführung der Stäbe ſo zu bewerkſtelligen, wie in Bild 2 
Taf. III gezeichnet ift, die Stäbe müſſen fo geſtellt werden, daß ihre Schwerpunktsachſen fich 
in einem Punkt ſchneiden. 

Die Bedingung 2. wird in der Praxis auch nicht immer erfüllt. Bei den Konſtruk⸗ 
tionen in Bild 3 und 4 Taf. III wirken z. B. die Belaſtungen der Brücke bezw. des Daches 
auch zwiſchen den Knotenpunkten auf das Fachwerk ein. Die belaſteten Stäbe müſſen vermöge 
ihrer Biegungsfeſtigkeit die Laſten erſt auf die Knotenpunkte übertragen; ſie ſind alſo in doppelter 
Weiſe beanſprucht: auf Biegung und als Fachwerkſtäbe auf Druck. Den Stäben ift in dieſem 
Fall ein ſolcher Querſchnitt zu geben, daß die Summen beider Beanſpruchungen den zuläſſigen 
Wert nicht überſchreiten. Bei größeren Konſtruktionen zieht man vor, der Bedingung 2. durch 
Einſchaltung von ſogenannten Längsträgern und Querträgern Genüge zu leiſten, welche die 
Übertragung der Laſten auf die Knotenpunkte zu beſorgen haben (ſ. Bild 5 Taf. III). Die 
Bedingung 2. läßt ſich übrigens bezüglich des Eigengewichtes der Konſtruktion nie ganz er⸗ 
füllen. Jeder Stab muß ſein Eigengewicht auf die zwei Knotenpunkte, zwiſchen welchen er 
liegt, übertragen. 

Die Bedingung 3. ift erfüllt, wenn in einem Fachwerk mit n Knotenpunkten die An: 
zahl der Stäbe beträgt: 2n — 3. Aus Bild 6 Taf. III geht nämlich hervor, daß zur Feſt⸗ 
legung der 3 erſten Knotenpunkte 3 Stäbe nötig ſind, zu jedem anderen der noch übrigen 
(u — 3) Knotenpunkte aber je nur noch 2, alfo im ganzen 3 + 2 (n — 3) = 2n — 3 Stäbe. 

Man nennt ſolche Fachwerke einfache, oder ſtatiſch beſtimmbare. Viele der übrigen 
Fachwerke, welche die Bedingung 3. nicht erfüllen, laſſen ſich auch noch berechnen, aber nicht 
einfach, ſondern nur mit Hilfe der Elaſtizitätslehre, oder durch Zerlegung in einfache Fach⸗ 
werke (mehrfache und zuſammengeſetzte Fachwerke). 

Beiſpiel. Das Fachwerk in Bild 13 Taf. III hat n = 20 Knotenpunkte und ſoll 
nach obiger Bedingung 2.20 — 3 = 37 Stäbe haben, was auch tatſächlich der Fall ift. 
Das Fachwerk iſt daher ein einfaches und ſtatiſch beſtimmbares. 

P r , Aus der Bedingung 3. ergibt ſich, daß ein 

*EVV—— a einfaches Fachwerk aus lauter Dreiecken zuſammen⸗ 

geſetzt ſein muß, denn das Dreieck allein iſt ein 

unverſchiebliches, geradliniges Gebilde. 

x Iſt das Viereck ABCD aus Stäben gebildet, 

— welche in den Eckpunkten ſcharnierartig verbunden 
Bild 1. find, fo behält das Viereck, wenn es in A und B 


— 


P 


aufruht, jeine Geſtalt nur jo lange bei, als Kräfte parallel AD und BC auf dasſelbe ein- 
wirken. Sobald jedoch eine Kraft P ſchief wirkt, iſt das Viereck beſtrebt, in die geſtrichelte 
Lage überzugehen. Dabei würde die Diagonale AC verkürzt, während BD länger werden 
würde. Wäre nun die Diagonale AC durch einen Stab gebildet, jo würde derſelbe die Ber- 
ſchiebung verhindern und Druck erleiden; würde dagegen ein Stab BD eingelegt, jo würde 
dieſer die Verſchiebung verhindern, ſo lange er den entſtehenden Zug auszuhalten vermag. 


2 Mad 2 e 


vr 
Bild 2. Bild 3. 
In beiden Fällen ift das Viereck ABCD in zwei Dreiecke zerlegt. 
Sit Diagonale DB eingelegt und ift eine Kraft Q beſtrebt, das Viereck nach rechts zu 
verſchieben, jo erleidet BD einen Druck. Iſt die Diagonale nur auf Zug konſtruiert (Flach⸗ 
eifen, Rundeiſen ꝛc.), jo vermag fie dieſem Druck nicht zu widerſtehen, fie tritt außer Wirkſam⸗ 


Ng e 3 e 


, 2 + l 3 

Bild 4. Bild 5. 

keit und es erleidet die Diagonale AC Zug. Wird auch längs AC ein Zugband eingelegt, 
ſo iſt die Unverſchieblichkeit des Bildes für Kraftwirkungen nach beiden Richtungen geſichert. 
Ein ſolches Diagonalenpaar nennt man Gegendiagonalen. Es iſt ſtets nur eine derſelben 
in Wirkſamkeit und auch für die oben gegebene Formel 2n — 3 nur eine derſelben zu zählen. 
Mit der Anordnung von Gegendiagonalen bezweckt man die Erſparung von druckfähigen 
Diagonalen, welche um der Zerknickung willen ſtarke Querſchnitte erhalten müßten. 

Das Viereck ABCD kann auch unverſchieblich ſein ohne Diagonalen, wenn nämlich die 
Knotenpunkte nicht beweglich, ſondern feſt ſind. In dieſem Falle treten aber bei den Knoten⸗ 
punkten ſtarke Biegungsſpannungen auf; um dieſe zu vermeiden, werden daher die Diagonalen 
im allgemeinen nicht weggelaſſen. 


IM. S 2. Gang der Fachwerks- Berechnungen. 


Die Berechnung der Fachwerke beſteht aus 4 Teilen, welche in folgender Reihenfolge 
vorzunehmen ſind: 

1. Berechnung der Laſten, welche auf die Konſtruktion einwirken (f. III. S 3). 

2. Berechnung der infolge dieſer Laſten wachgerufenen Auflagerwiderſtände (f. III. § 4). 

3. Berechnung der Stabkräfte, d. h. derjenigen inneren Spannungen, welche in jedem 
Fachwerkſtab infolge der aus 1. und 2. fth ergebenden äußeren Kräfte auftreten (f. III. § 5). 

4. Berechnung der Querſchnittsabmeſſungen der Fachwerkſtäbe entſprechend den 
Reſultaten aus 3. (f. III. S 6). 
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Die Einheitsgewichte, ui dieſen Berechnungen zugrunde zu legen find, wurden ſchon 
in II. S 5 angegeben; es handelt fih alfo hier nur noch darum, die Größe der belaſtenden 
Flächen ꝛc. zu finden. 

Es werden je diejenigen Flächenteile zuſammengefaßt, welche ſich auf einen Knotenpunkt 
des Fachwerks ſtützen. Iſt alſo z. B. in Bild 7 Taf. III der Abſtand zweier Dachbinder 
xy = ] und ift die benachbarte „Bundweite“ yz = I, hat ferner im Gebinde y Bild 8 
Taf. III der Knotenpunkt II die Abſtände I II = b und II IV = b' von den a e 


neee I und IV, fo ſtützt ſich auf den Knotenpunkt II die Dachfläche A BCD = A +! +5 * 


1 — =) wie aus den Bildern unmittelbar hervorgeht. Iſt b = b“ und 1 = r, ſo ve ver⸗ 
einfacht fih die Rechnung, indem fih ergibt ABCD = b. J. 

Dieſe Vereinfachung tritt jedoch häufig nicht ein, und es iſt dann mittels der angegebenen 
allgemeinen Formel weiter zu rechnen. 

Ein ſolcher Fall iſt z. B. in Fig. 9 Taf. III im Grundriß dargeſtellt. 

Hier find die drei Binder U, V, W ganz verſchieden belaſtet: Es laftet auf dem Knoten- 
punkt U,, die Fläche BA CD, auf V., die Fläche CD FE, auf W., die Fläche EF HK JG. 

Die Verſchiedenheit der Belaſtung erſtreckt ſich aber nicht bloß auf die einzelnen Binder, 
ſondern ſie tritt auch an den gleichliegenden Knotenpunkten eines und desſelben Binders auf; 
jo ift z. B. Knotenpunkt I des Gratgebindes W weit mehr belaſtet, als der entſprechende 
Knotenpunkt im Kehlgebinde W., wie Bild 9 Taf. III zeigt. Auf die gleiche Weiſe berechnen 
ſich auch die Belaſtungsflächen von Zelt: oder Turmdächern (vgl. Bild 9b Taf. III). 

Die Länge! und Breite b der Belaſtungsflächen ſind im Grundriß zu meſſen, wenn das 
Einheitsgewicht pro 1 qm Grundriß, d. h. Horizontalprojektion gegeben iſt. Iſt dagegen das 
Einheitsgewicht pro 1 qm Dachfläche angegeben, fo ift nur die Länge! im Grundriß, dagegen 
die Breite b in der Anſicht des zur Trauflinie ſenkrecht ſtehenden Binders abzumeſſen. 

Bei Berechnung der oben genannten Fläche EFH K J G darf alfo b nicht in der Anſicht 
des Binders WW gemefjen werden, ſondern ift am Binder VV oder UU zu entnehmen, weil 
der Flächeninhalt eines Trapezes gemeſſen iſt durch die halbe Summe der parallelen Seiten 
und dem ſenkrechten Abſtand dieſer Seiten. Die Berechnung erfolgt am beſten tabellariſch, 
ſobald nicht mehr b = b“ und 1 = V ift. Die Nutzlaſt ruht in der Regel nicht auf allen Knoten- 
punkten eines Fachwerkes, dagegen verteilt ſich 
das Eigengewicht des Fachwerkes tatſächlich über 
alle Knotenpunkte. Es iſt jedoch gebräuchlich, 
dieſen Umſtand außer acht zu laſſen und das 
geſamte Eigengewicht in der Regel nur auf 
diejenigen Knotenpunkte gleichmäßig zu ver⸗ 
teilen, welche die Nutzlaſt aufnehmen. Dieſe 
Abweichung von den tatſächlichen Verhält⸗ 
N f i 2 mifjen ift ohne praktiſche Bedeutung. 

Bild 1. Beiſpiel 57. Das nachſtehend ſkizzierte 

Schuppendach hat 10 m Bundweite und nach 

Tabelle II bei II. § 5 ein Geſamtgewicht von 150 kg/ am Grundrißfläche. Deſſen Knoten⸗ 
punktsbelaſtungen ſind zu berechnen. 


„al, 


Aufl. Auf die beiden Endpunkte kommen 0,75.10 = 7,5 qm Grundrißfläche zu 150 kg, 


ſomit 7,5.150 = 1125 kg. Auf die Zwiſchenknotenpunkte kommen je 1,5.10 = 15 qm 
Grundrißfläche zu 150 kg, ſomit 15.150 = 2250 ke. 


III. S 4. Serecdnung der Auflagerwiderſtände. 

Man hat zwei Arten von Fachwerken zu unterſcheiden. Die eine Art hat einfache Trag⸗ 
balken zu erſetzen; es ſind dies die Trägerfachwerke. Die anderen Fachwerke haben Ge⸗ 
wölbe zu erſetzen und heißen Bogenfachwerke. Hier kommen nur die Trägerfachwerke 
zur Beſprechung; dieſelben geben bei vertikaler Belaſtung vertikale Auflagerwiderſtände und 
ruhen nur auf dem Auflager auf, während ſich die Bogenfachwerke auch bei ausſchließlich 
vertikaler Belaſtung gegen die Widerlager ſtemmen. 

Bei der Berechnung der Auflagerdrücke der Trägerfachwerke iſt davon auszugehen, daß 
man ein Syſtem von Kräften hat, nämlich die nach dem vorhergehenden Paragraphen berech- 
neten Knotenpunktsbelaſtungen, und daß man die Komponenten der Reſultante dieſes Syſtems 
nach zwei gegebenen Richtungen, nämlich den Vertikallinien durch die Auflagerpunkte beſtimmen 
ſoll. Dieſe Komponenten ſind die Auflagerdrücke; die Auflagerwiderſtände ſind ihnen gleich 
und direkt entgegengeſetzt. Die Beſtimmung der Auflagerdrücke erfolgt graphiſch oder durch 
Rechnung nach J. § 18 und 19. 

Sind einzelne oder alle angreifenden Kräfte nicht vertikal, ſondern geneigt (Winddruck), 
ſo iſt deren Reſultante auch geneigt und die Auflagerdrücke können nicht mehr vertikal ſein, 
ihre Richtung iſt unbekannt. Man hat ſomit die Aufgabe, die Reſultierende der angreifenden 
Kräfte nach zwei unbekannten Richtungen in Komponenten zu zerlegen. Dieſe Aufgabe iſt 
nach I. § 6 eine unbeſtimmte, und es ift daher durch die Konſtruktion der Auflager dafür zu 
ſorgen, daß die Aufgabe eine ſtatiſch beſtimmte wird. Dies geſchieht durch die Anordnung 
eines Rollenauflagers. Das Rollenlager kann im Ruhezuſtand nur vertikalen Druck auf⸗ 
nehmen, denn bei jeder anderen Richtung des Drucks müßte ſich dasſelbe bewegen. 

Beim Vorhandenſein eines Rollenlagers iſt die Angriffslinie AD (ſ. Bild 10 Taf. III) 
einer Komponente bekannt und es läßt ſich die Angriffslinie der zweiten Komponente leicht 
finden, da diefe Komponente ſowohl durch den anderen Auflagerpunkt, als auch nach I. § 6 
und I. $ 9 durch den Schnittpunkt D der Reſultante R mit der Vertikalen des beweglichen 
Auflagerpunktes gehen muß. Ein Kräfteparallelogramm liefert ſchließlich die Größe und Rich⸗ 
tung der Auflagerdrücke A und B. 

Bild 10b Taf. III zeigt die Beſtimmung der Auflagerdrücke für den Fall, daß die 
Neigung der Kraftreſultante die entgegengeſetzte iſt. Der Vergleich beider Figuren läßt er⸗ 
kennen, wie das einemal das Auflager B einem Druck nach außen, das anderemal einem Druck 
nach innen Widerſtand zu leiſten hat. 

In vielen Fällen wird der Schnittpunkt D außerhalb des Zeichnungsblattes fallen, dann 
find die Auflagerdrücke in anderer Weiſe zu beſtimmen (f. Bild 10c und 10d Taf. III). 
Man zerlegt die Reſultante R in ihre Vertikal- und Horizontalkomponente V und H. Das 
Auflager A kann nur Vertikaldrücke aufnehmen, die Komponente H muß alſo ganz vom Auf⸗ 
lager B aufgenommen werden, während die Komponente V fih nach dem Hebelgeſetz in die 
beiden Drücke V, und V, zerlegt. Es ift einleuchtend, daß R vor der Zerlegung in H und V, 
an die Verbindungslinie AB anzulegen iſt, denn nur in dieſer Linie kann die Komponente H wirken. 
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Rollenlager werden bei großen Trägern ohnedies notwendig, um die, durch 
Temperaturveränderungen bedingte Längenänderung des Trägers, unbeſchadet der Auflager, 
möglich zu machen. Bezüglich des Maßes dieſer Längenänderungen infolge des Temperatur⸗ 
wechſels ſei hier eingeſchaltet, daß dasſelbe nach einer Vorſchrift im Amtsblatt des K. württ. 
Miniſteriums des Innern vom 16. April 1894 § 24 Abſ. 7 bei Straßenbrücken zu 


der Stützweite bezw. der Trägerlänge angenommen werden kann. 
Bei Dachſtühlen können die Temperaturſchwankungen noch größere werden, es empfiehlt 


ſich, die Längenänderungen hier zu 700 anzunehmen. 

Streng genommen iſt das Auflager unter den Rollen nicht ganz frei von horizontalen 
Kräften, weil der Reibungswiderſtand der Rollen auf ihrer Unterlagsplatte zu überwinden iſt, 
ehe die Rollenbewegung eintreten kann. Von der Komponente H geht alfo ein Teil, welcher 
gleich dieſem Reibungswiderſtand iſt, auf das Rollenauflager über. Dieſer Umſtand iſt nur 
bei ſehr großen Dächern oder dann zu berückſichtigen, wenn die Auflager etwa nur aus 
Säulen zc. beſtehen, alfo gegen Einwirkung horizontaler Kräfte ſehr empfindlich find. 

Bewegliche Rollenauflager werden bei kleinen Spannweiten nicht ausgeführt, und es 
ſind alsdann beide Auflager jo zu konſtruieren, daß ſie der Horizontalkomponente H zu wider⸗ 
ſtehen vermögen. 

Das Auflager eines Fachwerkes muß nicht notwendigerweiſe eine vertikale Stütze ſein; 
der Auflagerpunkt kann durch Konſtruktionen nach Bild 11 und 12 Taf. III und in anderer 
Weiſe geſtaltet ſein. Der Auflagerdruck berechnet ſich hier in gleicher Weiſe, wie ſeither. 
Der Widerſtand des ſchwebenden Auflagers iſt nicht eine einzelne Kraft, die gleich und direkt 
entgegengeſetzt dem Auflagerdruck iſt, ſondern er beſteht aus Kräften, welche in den Stäben 
der Unterſtützungskonſtruktion tätig ſind und ſich wie in Bild 11 und 12 durch ein Kräfte⸗ 
parallelogramm leicht beſtimmen laſſen. 

Wie bei einfachen Balkenträgern freie Enden vorkommen, fo ift dies auch bei den Fad- 
werksträgern der Fall; es zeigen die Bilder 13 und 14 Taf. III und S. 116 ſolche Kon⸗ 
ſtruktionen. g 

Bei freitragenden Dächern nach Bild 14 konſtruiert man am beſten die Befeſtigung bei 
B für Annahme eines horizontalen Zuges, ſo daß alle vertikalen Drücke auf dem Stützpunkt A 
laſten. Dabei ſollte der Stab AB nie weggelaſſen werden, da das Mauerwerk nicht gut 
geeignet iſt, ſeine Stelle zu vertreten. 

Die Größe der auf die Befeſtigungen bei A und B in Bild 14 einwirkenden Kräfte läßt 
ſich leicht mittels der Gleichgewichtsbedingungen beſtimmen. Nimmt man A als Drehpunkt, 


It 
1000 


jo wird SM = 0 Hb. h — PI. Pi — Pz. pz. oder 
Hh = B E E. E ufd Hö . 


Die Kraft H, muß entgegengeſetzte Richtung haben und gleich groß fein, denn nur dann 
iſt SH = 0 = Hz — He, aljo H, = H, und ſchließlich muß fein: SV = 0 = PI + Pe 
... „ Va ſomit V. = XV. Die Kräfte H, und V, geben als Reſultante den 
gegen A gerichteten ſchiefen Druck an. 

Beiſpiel 58. Die Binder eines freitragenden Daches ſind nach Bild 14 Taf. III ge⸗ 
ſtaltet und haben 5 m Abſtand voneinander. Das Dach trägt teils Wellblech, teils Glas⸗ 
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bedachung. Die Ausladung des Daches mißt 4 m, feine Höhe 3 m, wie groß find die Kräfte 
an den Befeſtigungspunkten des Daches. 

Aufl. Die Belaſtung des Daches kann nach II. § 5 Tab. II zu 150 kg'qem Grund⸗ 
fläche angenommen werden. Der auf einem Dachbinder ruhende Dachteil bedeckt 5. 4 = 20 gem 
Grundrißfläche, der Dachbinder ift danach mit 20.150 = 3000 kg belaſtet. Dieſe Belaftung 
iſt zu Zwecken der Beſtimmung der Stabkräfte in die Knotenpunktslaſten zu zerlegen, für den 
vorliegenden Zweck iſt dies nicht nötig. 

In Bezug auf A als Drehpunkt wird p = 4.4 = 2 m, alfo erhält man 

H, = H, = =. = 2000 kg. 

Ferner iſt V = 3000 kg. 

In anderen Fällen ſieht man von der Ausführung freier Fachwerksenden ab und hängt 
das Ende C (Bild 15 Taf. III) mittels der Zugſtange CD auf und hat dann wieder 
einen Träger, der auf 2 Stützen A und C ruht. Die Auflagerdrücke V, und V, beſtimmen 
ſich für dieſen Fall, wie im Anfang dieſes Paragraphen gezeigt worden iſt. Der dabei 
auf C entfallende Auflagerdruck V. wird durch die Stangen CD und CA aufgenommen und 
auf das Gemäuer übertragen. Es kommt dabei die Komponente H. auf den Punkt A, die 
Komponente S auf den Punkt D. Auf A wirkt ſomit der aus V, und H, fih ergebende ſchiefe 
Druck A. Den auf D wirkenden ſchiefen Zug S kann man ſich daſelbſt in die Komponenten 
Ha und V. zerlegt denken und es zeigt fih dabei, daß Va = Ve werden muß. 

ZH = 0 zeigt, daß H= 0 = H. — Ha, d. h. wieder H. = Ha. 

Die Größe von Ha läßt fih auch unmittelbar rechneriſch aus einer Momentengleichung 
für Drehpunkt A erhalten: SM = 0 = Ha. hi - P. p, alfo Hı = er 

Anſtatt dieſer Berechnung kann man auch die Kraft in der Zugſtange unmittelbar be- 
ſtimmen. In der Zugſtange iſt eine Kraft S tätig, welche verhindert, daß ſich das Dach um 
A dreht. Die Momentengleichung um A lautet, wenn mit s der Kraftarm von S in Bezug 
auf A bezeichnet wird TM = 0 = 8.8 — P. p, alfo S = . 

Nachdem S auf diefe Weiſe ermittelt worden ift, laffen fih aus S die Komponenten H 
und W zeichneriſch oder rechneriſch ableiten. 

Es gibt Fächmwerke, deren Auflager mit Zugſtangen unter fih verbunden find, vgl. 
Bild 20 Taf. III. 

Die Kraft 2 in einer Zugſtange, welche die Auflager eines Satteldaches verbindet, 
Bild 20 Taf. III, verhindert, daß die beiden Fachwerkhälften ſich, um den Firſtpunkt drehend, 
voneinander entfernen. Iſt Q die Belaſtung der linksſeitigen Dachhälfte und A der Auflager⸗ 
widerſtand links, ferner 1 die Stützweite und h die Firſthöhe des Daches, jo lautet die Mo⸗ 
mentengleichung in Bezug auf den Firſtpunkt 

N N — Zeh, hieraus 2 = 5 (a de): 

Sit der Dachſtuhl nicht ſymmetriſch, jo ändern fih die Kraftarme von A und Q. 

Ein Vergleich von Bild 20 mit Bild 10 Taf. III zeigt, daß beim Vorhandenſein von 
Rollenlager in der Zugſtange auch Druck auftreten kann. 
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III. S 5. Ermittlung der Kräfte in den Fachwerkſtüben. 


Dieſe Kräfte können beſtimmt werden, ſobald man die äußeren Kräfte, d. h. die Laſten 
nach III. § 3 und die Auflagerdrücke nach III. § 4 berechnet hat. Die Beſtimmung kann 
zeichneriſch oder rechneriſch geſchehen. 

A. Zeichneriſche Bestimmung. 

Gleichgewicht ſoll im ganzen Fachwerk, alſo auch an jedem einzelnen Knotenpunkt des⸗ 
ſelben vorhanden ſein, ſomit müſſen die auf jeden Knotenpunkt einwirkenden Kräfte je unter 
ſich im Gleichgewicht ſein und daher ein ſchließendes Kräftepolygon geben. 

Bei der Aufzeichnung desſelben iſt wohl zu beachten, daß die Berechnung ſich damit be⸗ 
faßt, wie die Stäbe auf die Knotenpunkte einwirken. Somit iſt Zug im Stab Bild 1, 
dagegen Druck im Stab Bild 2 vorhanden; denn die Pfeile deuten an, wie der Stab auf 
den Knotenpunkt wirkt, und nicht was dem Stab geſchieht. 

u n 8 S ͤ t 
1. Zug. 2. Druck. 

Der Gang der Beſtimmung der inneren Kräfte iſt folgender: Man beginnt bei 
einem Knotenpunkt, auf welchen außer den bekannten äußeren Kräften nur noch zwei innere 
Stabkräfte einwirken (meiſt iſt dies ein Auflagerpunkt oder ein freies Ende des Fachwerks), 
mit Aufzeichnung des oben genannten Kräftepolygons, alſo wird z. B. bei Bild 16 Taf. III 
begonnen mit Knotenpunkt I. Hier müſſen die Laft P, der Auflagerwiderſtand A, und die 
unbekannten Stabkräfte Sı und Se im Gleichgewicht fein. Aus A und P, läßt fich das Poly- 
gon abe bilden und wenn dasſelbe mit Parallellinien zu Stab 1 und 2 geſchloſſen wird, ſo 
geben die Längen der dadurch erhaltenen Polygonſeiten die Größe der Kraft S, bezw. S, an, 
wofern fie mit demſelben Kräftemaßſtab gemeſſen werden, nach welchem die Kräfte A und P, 
aufgetragen ſind. Die Richtung dieſer Kräfte erhält man, indem an die genannten Polygon⸗ 
ſeiten die Pfeile gezeichnet werden, welche durch das ganze Polygon in gleichem Sinne auf⸗ 
einander folgen müſſen. Die ſo gefundenen Kraftrichtungen werden ſofort in das Fachwerks⸗ 
bild eingetragen und dabei auch ſogleich die Wirkung des Stabes auf den Knotenpunkt an ſeinem 
andern Ende angegeben. 

Geht man jetzt zu Knotenpunkt II weiter, ſo treten hier auf: Die 2 bekannten Kräfte 
Sı, Pe und die 3 unbekannten Kräfte Ss Sı Ss. Es ift nicht mehr möglich, das aus S, 
und Pe gebildete Polygon in beſtimmter Weiſe mit Parallelen zu den Richtungslinien der 3 
unbekannten Kräfte zu ſchließen; deshalb muß zuvor noch eine der unbekannten Kräfte be⸗ 
ſtimmt werden. Dazu eignet ſich Knotenpunkt III, an welchem ſich nur 2 unbekannte Kräfte 
Ss und Se befinden, da Sə bei Knotenpunkt I beſtimmt wurde. Man zeichnet Se ſeitlich auf 
und zieht durch deſſen Anfangs⸗ und Endpunkt Parallelen mit den Stäben 3 und 6 und er⸗ 
hält jo die Kräfte Ss und Se und auch die Richtung dieſer Kräfte durch Einzeichnung der Pfeile. 
Die Pfeile werden wieder ſofort in das Fachwerksbild übertragen und nun wird erſt Knoten⸗ 
punkt II bearbeitet. Aus Pa Sı Ss läßt fih jetzt hier das Polygon ef g h konſtruieren, welches 
mit Parallellinien zu 4 und 5 geſchloſſen wird zc. Sodann wird ebenſo Knotenpunkt IV er- 
ledigt. Geht man weiter zu V, fo treten nur noch 2 Unbekannte Se Si auf u. f. w. 

Am letzten Knotenpunkte VII ergibt ſich eine Probe, weil die bei Knotenpunkt V und VI 
gefundenen Kräfte Sı und Sı, mit den äußeren Kräften P. und B im Gleichgewicht ſtehen, 
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aljo ein von ſelbſt ſchließendes Kräftepolygon liefern müſſen. (Kleine Abweichungen infolge 
unvermeidlicher Ungenauigkeit der Zeichnung ſind ſehr häufig und können überſehen werden.) 
Schließlich kann man, jedoch nur um eine geordnete Zeichnung zu erhalten, die Kräftepolygone 
zu einem Kräfteplan zuſammenſtellen, notwendig iſt dieſe Aneinanderreihung nicht. 

Bei ſymmetriſch geſtalteten Fachwerken genügt es, für den Fall ihrer ſymmetriſchen Be⸗ 
laſtung nur eine Fachwerkshälfte zu berechnen, weil die Stäbe der anderen Hälfte in gleicher 
Weiſe angeſtrengt ſind, wie die entſprechenden Stäbe der erſten Hälfte. Die Probe der Berech⸗ 
nung ergibt ſich hier ſchon in der Mitte des Fachwerks. 

Iſt in einem Fachwerk ein belaſteter Knotenpunkt vorhanden, welcher von zwei Stäben 
gebildet wird, wie z. B. bei Fachwerken, welche ein freitragendes Ende haben, ſ. Bild 13 
und 14 Taf. III, ſo kann die Berechnung ohne weiteres an dieſem Knotenpunkt begonnen 
werden. Auch bei Dachbindern von Satteldächern, welche nach Geſtalt und Belaſtung ſym⸗ 
metriſch ſind, kann man ſo vorgehen, wofern deren Firſtpunkt in zwei gleiche Teile mit je zwei 
Stäben zerlegt werden kann (ſ. Bild 17 Taf. III). Man beginnt die Berechnung alsdann in 
dieſem halbierten Firſtpunkt. 

Zu bemerken iſt jedoch, daß gewöhnlich bei dieſem Gang der Berechnung ungenaue Reſul⸗ 
tate erhalten werden, weil man von der kleinen Knotenpunktsbelaſtung ausgehend, den größeren 
Auflagerdruck konſtruiert. Berechnet man z. B. bei einem Fachwerk nach Bild 14 Taf. III 
die Kräfte an den Befeſtigungspunkten in der Weiſe, daß man von dem kleinen Kräftedreieck, 
welches fih an P. anſchließt, ausgehend allmählich zu Knotenpunkt A und B mit der Ron- 
ſtruktion der Kräftepolygone weiter ſchreitet, jo werden die Kräfte V. Ha Gp ungenau erhalten, 
weil ſich kleine Ungenauigkeiten in der Zeichnung bei dieſem Verfahren vergrößern. 


B. Rechneriſch. 

Die rechneriſche Beſtimmung erfolgt mittels der ſogenannten Momenten-Methode, 
auch Ritterſches Schnittverfahren genannt. Dabei wird das Fachwerk in zwei Teile zer⸗ 
legt durch einen Schnitt, welcher in der Regel nur 3 Stäbe treffen ſoll. An dem abgeſchnittenen 
Trägerteil iſt Gleichgewicht vorhanden, wenn die durch den Schnitt aufgehobenen 3 Kräfte Sa, 
Sp, Se angebracht gedacht werden (f. Bild 18 und 19 Taf. III). 

Um die Kräfte in irgend einem dieſer Stäbe zu beſtimmen, verwendet man eine Momenten⸗ 
gleichung und nimmt als Drehpunkt für dieſelbe den Schnittpunkt der 2 anderen Stäbe oder 
deren Verlängerung, ſo daß die in dieſen Stäben herrſchenden Kräfte mit dem Hebelarm Null 
auftreten, d. h. mit anderen Worten, damit in der einen Momentengleichung auch nur eine 
Unbekannte auftritt; dieſe Unbekannte iſt alsdann leicht beſtimmbar. 

Für den in Bild 18 Taf. III gezeichneten Schnitt ergeben ſich ſonach folgende Drehpunkte: 

Zur Beſtimmung von S, der Schnittpunkt von Sp und S, alfo Punkt III, 
n" "n " Sd n n " Sa n Se " n" I, 

7 "n " Se n I 7 Sa " Sn n n IV, 
oder bei Bild 19 Taf. III: 
Zur Beſtimmung von S, der Schnittpunkt von S, und S, alfo Punkt I, 

n" n" "n S» "n " n" 82 " Se 77 " 0, 

3; X a Ben i m Be pe Bi n „ IV. 

Man ſieht hieraus, daß jede Kraft unabhängig von den anderen Kräften beſtimmt werden 

Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 16 
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kann, daß alſo etwaige Irrtümer ſich nicht durch die ganze Rechnung fortpflanzen. Es iſt dies 
ein Vorzug der Momentenmethode, welcher ſie namentlich auch dazu geeignet macht, etwa zweifel⸗ 
hafte Reſultate der graphiſchen Rechnung zu prüfen. Es iſt vollkommen genügend, die Hebel⸗ 
arme aus dem im Maßſtab 1: 100 oder 1: 50 aufgezeichneten Fachwerk abzumeſſen. Ergibt 
ſich für die geſuchte Kraft ein negatives Reſultat, ſo iſt dadurch geſagt, daß der angenommene 
Richtungsſinn der Kraft unrichtig war. Sind die geſchnittenen Stäbe parallel, ſo dient zur 
Beſtimmung der Kraft in dem dritten Stab anſtatt der Momentengleichung IM = 0 die 
Gleichung SV = 0. 

Werden durch einen Schnitt ab nur 2 Stäbe getroffen, ſo kann der Drehpunkt zur Be⸗ 
ſtimmung der Kraft in einem Stab an beliebiger Stelle auf dem andern Stab oder deſſen 
Verlängerung gewählt werden (ſ. Bild 18 und 19 Taf. III). Mittels des Schnittes od können 
die Kräfte Sı und Se erft nach Beſtimmung der Kraft in der Zugſtange ermittelt werden. 

Es iſt nicht bei allen Fachwerken möglich, jeden Stab ſo durchzuſchneiden, daß außer 
ihm nur noch 2 andere Stäbe durchſchnitten werden. Trotzdem führt die Momentenmethode 
auch hier zu einem Reſultat, wenn nur der Schnitt ſo gelegt werden kann, daß die übrigen 
nichtdurchſchnittenen Stäbe ſich in einem Punkte treffen (ogl. Bild 21 Taf. III) oder nur noch 
ſolche Stäbe getroffen werden, deren Spannungen ſchon bekannt ſind. 

Für den Anfänger iſt es ratſam, den zu jedem Schnitt gehörigen abgeſchnittenen Träger⸗ 
teil beſonders aufzuzeichnen. 

Man kann die Ermittlung der Stabkräfte, die aus dem Eigengewicht des Daches, aus 
dem Winddruck von rechts oder von links, aus einſeitiger oder Vollbelaſtung mit Schnee ſich 
ergeben, einzeln vornehmen und deren Werte in einer Tabelle zuſammenſtellen, in welcher dann 
zur Stabkraft infolge des Eigengewichtes diejenigen anderen Stabkräfte addiert werden, welche 
die größte Geſamtwirkung ergeben. 


III. § 6. Berechnung der Querſchnittsabmeſſungen. 


Man beſtimmt zunächſt die zuläſſige Beanſpruchung s des zur Herſtellung des Fachwerkes 
in Ausſicht genommenen Materials und berückſichtigt bei dieſer Beſtimmung ſchon die Zer⸗ 
knickung, indem man für die zuläſſige Beanſpruchung auf Druck vorläufig eine ſolche Annahme 
macht, welche der Tabelle in II. § 13 ungefähr entſpricht. Die Größe der theoretiſch nötigen 
Querſchnittsfläche ift, wenn S die in dem Stab wirkende Kraft bedeutet, F = man 


wählt alsdann unter den im Handel vorkommenden Querſchnittsprofilen ſolche aus, welche dem 
berechneten Werte F entſprechen. 

Was die Form dieſer Querſchnitte betrifft, ſo iſt daran zu erinnern, daß Stäbe, welche 
auf Druck beanſprucht find, geſpreizte Querſchnitte haben müſſen ( T JL II x. Eiſer), 
während für Zugſtäbe auch Flacheiſen, Rundeiſen u. dergl. paſſend ſind. Kommen Stäbe vor, 
welche auch auf Biegung beanſprucht ſind, ſo ſind Querſchnitte zu wählen, welche gegen Biegung 
vorteilhaft Widerſtand zu leiſten vermögen, z. B. J L ze. Die Summe der Druckſpannungen 
und der Biegungsſpannungen darf in einem ſolchen Stabe die zuläſſige Beanſpruchung nicht 
überſchreiten (f. II. $ 15). Bei der Auswahl aller Querſchnitte ift die Querſchnittsfläche ſchon 
jo reichlich zu bemeſſen, daß die nach Abzug der Nietlochverſchwächung (f. Kapitel V.) ver- 
bleibende nutzbare Querſchnittsfläche mindeſtens noch ſo groß iſt, als die zuerſt berechnete 
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theoretiſch nötige Querſchnittsfläche F. Schließlich beſtimmt man die tatſächlich auftretenden 
Beanſpruchungen, indem man mtt der nutzbaren Querſchnittsfläche in die Kraft dividiert. 
Zeigt ſich, daß eine der ſo gefundenen Beanſpruchungen von der zuläſſigen Beanſpruchung ſich 
zu weit entfernt, ſo iſt für dieſen Stab ein anderer Querſchnitt zu wählen. Dieſe Querſchnitts⸗ 
beſtimmungen geſchehen am zweckmäßigſten in Tabellen von folgender Einrichtung. 

Beiſpiel 59. 


Gewählter Querschnitt: 


Stab | Kraft Nötiger w T aae 
(Zug +, Druck —) j fs Der x EN 
. + Querschnitt Fläche | schwächung | Nutzbar Inanspruch- | Bemerkungen 
Nr. ke F a Profil | | 
> == Sis gem gem gem | gem I nahme 
| (s. Kap. V.) | | kg/qem 
| | | 
16000 | 2.15.07 40,8 — 2,1 16000 Prüfung 
1 — 16000 | ==> = 40 Nr. 14 2. 20,4 = 40,8 e > e rüfung nach 
400 IC N i = 2,1 = 38,7 38,7 a4 II. § 3. 


„„ E M „ 
| 
| 


I 
| 
9.08 7,2 1.5. 0,8 1, 7 — 12 | 4200 700 


700 = 6,0 6,0 
3 — p Ia ist Kern- 
3 = 9000 9000 12,9% % d= 4 en ar = 12,5 Sn sungs- 12,5 9000 — 720 | durchmesser 
700 4 Öse. 1255 des Schrau- 
| | bengewindes. 


In der Regel müſſen die Fachwerkſtäbe exzentriſch an den Knotenplatten befeftigt werden, 
z. B. ein Winkeleiſen nur mit einem Schenkel, ein [ Eiſen nur mit dem Steg u. |. f. 

Man hätte in ſolchen Fällen die Berechnung der Beanſpruchung nach II. § 15 durch⸗ 
zuführen, wobei der Abſtand der Schwerpunktsachſe des Fachwerkſtabes von den theoretiſchen 
Stabrichtungslinien die Größe der Exzentrizität angibt. Da dieſe Berechnung ſchwierig und 
zeitraubend iſt, begnügt man ſich häufig bei kleineren Fachwerken damit, daß man die Quer⸗ 
ſchnitte ſo groß wählt, daß die ohne Berückſichtigung der Nebenſpannungen infolge der exzen⸗ 
triſchen Befeſtigung berechnete Beanſpruchung s = F um ca. 100—150 kg/ gem unter dem 
zuläſſigen Werte bleibt. 


III. § 7. Fachwerk Dachbinder. 

Die Dachbinder haben je nach der Dachform verſchiedene Geſtaltung. Die Sattel- 
dächer haben meiſt ſymmetriſche Binder, welche auf ihren Stützen frei aufliegen und ſenkrechten 
Druck auf fie ausüben. Die Sägedachbinder find unſymmetriſch geſtaltet, fie üben gleichfalls 
ausſchließlich lotrechten Druck auf ihre Auflager aus. Die Vordachbinder ſind unſymmetriſch 
geſtaltet; inſolange ihre Traufſeite von Säulen getragen wird, üben dieſe Dächer ſenkrechten 
Druck auf ihre Stützpunkte aus; an den Befeſtigungsſtellen freitragender Vordächer wirken 
dagegen außer den ſenkrechten Drücken auch noch wagrechte Kräfte. Zuſammenſtellungen der 
Dachformen kommen vor, fo iſt z. B. an Schuppen häufig über dem Schuppen ein Sattel- 
dach und entlang beider Traufſeiten ſind Vordächer angebracht. In Bild Seite 116 geht die 
Dachfläche vom Satteldach auf das Vordach weiter. Manchmal ſteigt dieſe auf dem Vordach 
wieder nach außen an, ſo daß das Waſſer von dem Vordach gegen die Trauflinie des Sattel⸗ 
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daches fließt. Solche Anordnungen dienen zur Vermehrung der lichten Höhe unter den Vor⸗ 
dächern und kommen daher meiſt an den Güterſchuppen der Bahnhöfe vor. 


III. § 8. Die Satteldücher. 


Dieſe Dächer haben Binder, die nach den verſchiedenſten Anordnungen geſtaltet ſind und 
dementſprechend auch ſchon mit verſchiedenen Namen belegt worden ſind (ſ. Taf. III und 
nachſtehende Abbildungen, ſowie die auf S. 125 gegebenen Abbildungen.) Je nach der Spann⸗ 
weite der Dächer ſind weniger oder mehr Unterſtützungspunkte der die obere, gedruckte Gurtung 
bildenden Hauptſparren notwendig, und dem⸗ Bild 1. Bild 2. 


entſprechend ſind die Füllungsteile, welche teils 
gezogen teils gedrückt ſind, in kleinerer oder D NS 
größerer Zahl anzuordnen. Die unteren ge — um 2 2 -12-0m -Å 
zogenen Gurtungen erhalten meiſt eine kleine 
Sprengung, etwa ½0 der Stützweite, um das I = 
Ausſehen des Herabhängens, das bei wage l 
rechter Anordnung täufchend eintreten würde, zu 
vermeiden. Häufig ſprengt man aber auch die untere Gurtung höher, um größere freie Höhe 
des überdeckten Raumes zu gewinnen. (ſ. Bild 1 und 4 der S. 125.) 

Beiſpiel 60. Für den in Bild 1 S. 125 gezeichneten Dachbinder ſoll der Kräfteplan auf⸗ 
gezeichnet werden. Bundweite 5,0 em, Geſamtbelaſtung auf 1 qm Grundrißfläche 250 kg. 

Aufl. Man beſtimmt die Knotenpunktslaſten und die Auflagerwiderſtände. P, = P; 
= 5,0. 1,0. 250 = 1250 kg; Pe = P, = P, = 5,0. 2,0. 250 2500 kg. Probe 
2.1250 + 3. 2500 = 8,0. 5,0. 250 = 10000 kg. Auflagerdruck A = B = 5000 kg; 
hieraus A“ = B’ = 5000 — 1250 = 3750 kg. Sodann beginnt man mit der Aufzeichnung 
des Kräfteplanes für Knotenpunkt I. Auf dieſem wirkt der Auflagerwiderſtand A, von welchem 
ſofort P, wieder abzuziehen ift, alfo A, = A — P, und die Stabkräfte S, und Se, f. Bild la; 
an Knotenpunkt II find jetzt nur noch die Stabkräfte Ss und S, unbekannt, man kann daher 
auch für dieſen Punkt den Kräfteplan aufzeichnen. Die Fortſetzung der Aufzeichnung kann 
nun bei Punkt III geſchehen, da an ihm nur 2 Kräfte unbekannt ſind. 

Wird wie in Bild 1a mit Knotenpunkt IV weiter gemacht, fo ergibt fih hier die Probe 
Se = S und 8. = Sr. Da der Dachbinder und deſſen Belaſtung ſymmetriſch find, jo kann 
die Berechnung nunmehr als vollendet angeſehen werden. Wollte man für die Knotenpunkte 
V und VI die Kräftepläne auch noch aufzeichnen jo würde fih, wie Bild 1a zeigt, dieſelben 
Geſtaltungen ergeben wie für Punkt II und J. Es iſt deshalb zwecklos die Aufzeichnung für 
alle Punkte durchzuführen. 


In Bild 1a find die Kräftepläne der RN Knotenpunkte aneinander gereiht, rohe 
zwar größerer Raum beanſprucht, aber klare Überfichtlichfeit gewonnen wird. Iſt der Raum 
ſehr beſchränkt, ſo kann man die einzelne Vielecke nach Bild 1b übereinander legen, wobei 
Überſchneidungen zu noch weiterer Raumerſparnis führen. Man ſuche z. B. in Bild la den 
Kräfteplan für Knotenpunkt III mit der Kraft Ps 8s 8s und Ss und ſodann für IV mit den 
Kräften Sə 8. Ss 87 Ss auf. Bei dieſen zuſammengeſchobenen Plänen ift es ſchwierig, die Pfeile 
nach der in § 5 A angegebenen Regel ſtets ſofort in die Pläne einzuzeichnen. Es ift daher 
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Bild 3. Bild 4. 


in Bild 1b und in den folgenden zuſammengeſchobenen Plänen von der Einzeichnung der 
Kraftrichtungspfeile ganz abgeſehen worden. 
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Beiſpiel 61. Die Kraft in den Stäben des Satteldaches Bild 2 Seite 125 find zu 
ermitteln. Belaſtung 250 kg/ am Grundrißfläche, Bundweite 6 m. 
Aufl. Man erhält die Knotenpunktslaſten P, = P. = 6,0. 1,0. 250 = 1500 kg und 
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ə = P, = P, = P, = Pe = 6,0. 2,0. 250 = 3000 kg. Probe 2.1500 + 5.3000 
— 18000 kg = 12,0. 6,0. 250. Auflagerdruck A = B = 9000 kg; A’ = B! = 9000 — 1500 
— 7500 kg. Nach Beſtimmung der Knotenpunktslaſten und Auflagerwiderſtände wird mit 
dem Kräfteplan für Knotenpunkt 1 begonnen und in der Reihenfolge der Numerierung mit 
der Aufzeichnung bis zum Firſtpunkt VI weiter gemacht, an welchem fih die Probe Sy = Sı 
und Ss = Sie ergibt, f. Bild 2a, in welchem zu beachten ift, wie ſich die Kräftepläne für 
die oberen Gurtungspunkte unten, diejenigen für die unteren Gurtungspunkte oben an den 
Kräfteplan für den Auflagerpunkt anreihen. Dies hat zwar an und für ſich keinerlei Be⸗ 
deutung, das Aneinanderreihen der Kraftpläne, das insbeſondere den Anfängern manchmal 
ſchwierig iſt, wird aber erleichtert, wenn dieſer Umſtand beachtet bleibt. 

Der zuſammen⸗ und übereinandergeſchobene Plan iſt in Bild 2b aufgezeichnet. Auch für 
dieſe Beſtimmungsweiſe entwirrt ſich das Linienbild einigermaßen, wenn man ſich darüber 
klar wird, daß von der Vertikalen der Kräfte P, die Gurtungskräfte Sı 8. Ss S812 814 Sis und 
vom Mittelpunkt dieſer Vertikalen, welcher die zwei Teile der Auflagerwiderſtände A” = A — P. 
und B = B— P, auf derſelben abtrennt, die Parallelen zu den unteren Gurtungsſtäben 
gezogen werden müſſen. Es hätte auch für dieſen Kräfteplan genügt, ihn nur vom Trauf⸗ 
punkt bis zum Firſtpunkt aufzuzeichnen. 

Man beachte, wie z. B. hier Knotenpunkt III ſich zuſammenſchiebt. Er beſteht aus der 
Strecke Sz, von der fih Ss ſubtrahiert und über der Differenz ift das A aus Ss und S; 
gezeichnet. Man ſieht daraus deutlich, daß Ss und Ss die Komponenten find, aus welchen 
fich die Kraftgröße ergab, um welche Sa größer ift als 88. Würde Stab 3 und 5 weggelaſſen, 
jo wäre Kraft Se = Se Vgl. auch Bild 2a S. 125, in welchem 8: und Se mit Mağ- 
ſtrichen verſehen werden konnten. 

Beiſpiel 62. Die Kräfte für den in Bild 3 gezeichneten verſtärkten Polonceau⸗Dach⸗ 
ſtuhl ſind zeichneriſch zu beſtimmen. Belaſtung 280 kg/ am Grundrißfläche, Bundweite 4,5 m. 

Aufl. P, = P, = 4,5. 1,0. 280 1260 kg; Pe bis Ps je 4,5. 2,0. 280 — 25 20 kg. 
Probe 2.1260 + 7f. 2520 = 20 160 kg = 16. 4,5. 280. Auflagerdruck A = B —= 10080 kg, 
hieraus A. = B. = 10080 — 1260 = 8820 kg. Nach Berechnung der Knotenpunktslaſten 
und Auflagerwiderſtände beginnt man bei Punkt I und kann ſodann Punkt II und III 
berechnen. Bei Punkt IV ſind aber noch drei Kräfte unbekannt. Zur Beſeitigung dieſes 
Hinderniſſes ſind zweierlei Wege möglich. Entweder beſtimmt man mittels eines Schnittes 
durch den Firſt und einer Momentengleichung um den Firſtpunkt die Kraft Sı, fo wie in 
III § 4 für Zugſtangen gezeigt wurde, alsdann läßt fich der Kräfteplan für Punkt V und 
hernach der für Punkt IV uſw. aufzeichnen. Der andere Weg geht von dem Kräfteplan für 
Knotenpunkt VI aus, welcher in Bild 3c angedeutet ift; in dieſem müſſen Ss und Sı, parallel 
gehen, man wird alſo, obſchon keine dieſer zwei Kräfte bekannt iſt, die Größe und Richtung 
von Sie durch jede Parallele zum Stab 12 zwiſchen den Kräften Ss und Sie richtig angegeben 
erhalten. Nun geht man an Knotenpunkt VII, zeichnet in Bild 3 d die ſoeben gefundene 
Kraftſtrecke 81e auf und zieht durch deren Endpunkte Parallele mit Sı und Su; zwiſchen 
denſelben ergibt fih dann die Kraft Se mittels einer Parallelen zu Stab 9. Nunmehr find am 
Punkt IV nur noch 2 Unbekannte vorhanden, es kann daher dieſer und die weiteren Punkte V, 
VI, VI,, VIII berechnet werden. 

Der zuſammengeſchobene Kräfteplan iſt in Bild 3b für die linksſeitige Dachhälfte auf- 
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gezeichnet, Sin muß zuerſt, wie oben bejchrieben, berechnet werden. Man erhält Sı. 3,6 
= 8820.38 — 2520 (6 ＋ 4 -+ 2), hieraus Sı = 11 200 kg. 

Die beſchriebene Schwierigkeit tritt ſtets auf, wenn in ein Grundſyſtem Hilfsſyſteme ein⸗ 
gelegt werden. Das Grundſyſtem iſt der in Bild 3, Seite 124 gezeichnete einfache Polonceau⸗ 
dachſtuhl. Die bei größerer Spannweite desſelben zur Unterſtützung der oberen Gurtung 
nötigen Hilfsſyſteme beſtehen aus den Stäben 3 und 5 bezw. 12 und 9. Die Stäbe 3 und 12 
ſtützen die obere Gurtung in den Zwiſchenpunkten II und VI nochmals und damit dieſe Stützen 
an ihren Fußpunkten auf die dortigen Stäbe zwiſchen Punkt I und V bezw. V und VIII 
keinen Druck ausüben können, ſind dieſe Fußpunkte mit den Bändern 5 und 9 an Knoten⸗ 
punkte IV aufgehängt. 

Beiſpiel 63. Der auf Bild 4, Seite 125 gezeichnete Manſarden-Dachbinder ſoll 
berechnet werden. 

Aufl. Bei den Manſardendächern iſt zu beachten, daß die unteren ſteileren Teile durch 
das Gewicht der Dachdeckung und durch den Winddruck bedeutend höher belaſtet ſind als die 
oberen flacheren Teile. Die Mehrbelaſtung richtet ſich nach dem Maß der Steilheit. Der 
Gang der Aufzeichnung der Kräftepläne iſt derſelbe wie beim vorigen Beiſpiel. Die Stäbe 
3 und 5 bezw. 9 und 12 bilden auch wieder Hilfsſyſteme. In den Hilfskonſtruktionen 
Bild 4c, 4d find diesmal nur noch die einfachen Parallelen zu Stab 9 und 12 gezogen und 
nicht mehrere wie in Bild 3c und 3d zur Erklärung geſchehen ift. Im Kräfteplan Bild 4a 
ift das Kräftepolygon für den Knotenpunkt VII an S, rechts ſeitlich angefügt, in Bild 3a 
war es an Sio links oben angefügt. Der Unterſchied hat keinerlei weitere Bedeutung, als 
daß er zeigen ſoll, wie man die Aneinanderreihung beliebig machen kann. Für Anfänger 
empfiehlt es fih jo wie in III § 5 A gezeigt, für jeden Knotenpunkt des Kräftepolygon ganz 
geſondert aufzuzeichnen und auf die Aneinanderreihung zunächſt ganz zu verzichten. Man 
beachte, daß Stab 7 in dieſem Dachſtuhl gezogen iſt, im vorigen hat er Druck zu erleiden. 

Der zuſammengeſchobene Kräfteplan iſt in Bild 4b für die linke Dachhälfte aufgezeichnet 
worden, zu welchem Zweck Si: auch wieder zuerſt mittels Schnitt durch den Firſt und Mo- 
mentengleichung um den Firſtpunkt berechnet wurde. 

Für Bild 1 beträgt der Kräftemaßſtab 1 cm = 4000 kg, bei Bild 2, 3 und 4 ift er 
1 cm = 6000 kg, wonach fih der Einfluß der Stützweite und Bundweite, des Binderſyſtemes 
und der Belaſtung auf die Größe der Stabkräfte beurteilen läßt. 


III. § 9. Sügedücher. 


Bei den Sägedächern (ſ. Abbildungen S. 128) iſt eine Dachſeite, die flachere, die etwa 
unter 30° gegen die Wagrechte geneigt ift, eingedeckt, die ſteilere, etwa 60“ gegen die Wag- 
rechte geneigte, wird verglaſt. Für Spannweiten bis zu 4 m eignet ſich die Anordnung nach 
Bild 1. Bei 6 m Weite ift die flache Strebe noch an einer dritten Stelle zu ſtützen, es 
kann ein Gebinde nach Bild 2 Anwendung finden. Bei 9 m Stützweite kommen eine oder 
zwei Stützpunkte für die flache Strebe in Frage; je nachdem wird das Gebinde aus Bild 3 
oder 4 verwendet. Bei 12 m Stützweite wird die Glaswand, wie Bild 5 zeigt, ſchon ſehr 
hoch und der Lichteinfall iſt von den an der entgegengeſetzten Wand ſtehenden Werkbänken u. ſ. w. 
ſchon ſehr entfernt. Werden größere Stützweiten notwendig, ſo ordnet man beſſer drei oder 
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mehr kleine Sägedächer nebeneinander an. Um aus ihrem Stabwerk ein freitragendes Fach⸗ 
werk zu bilden, das an den Zwiſchentraufen keiner Unterſtützung bedarf, kann man oberhalb 
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ng, in Bild 6, Stab 4 und 8, anordnen, 
für welche einige Zentimeter Fall genügen, um das Stehenbleiben des Waſſers zu verhindern. 
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Die Dachflächen liegen in den Ebenen der Füllungsglieder des Fachwerkes und zwar werden 
3, 7 und 11 eingedeckt; 1, 5 und 9 werden verglaſt. Die untere Gurtung, Stab 2, 6 und 10 
liegen im überdeckten Raum. 

Beiſpiel 64. Das in Bild 1 S. 128 gezeichnete Sägedach hat 4,50 m Bundweite, 
wie groß ſind die Kräfte in den Stäben des Dachbinders bei einer Geſamtbelaſtung von 
120 kg/ am Grundrißfläche? 

Aufl. Zuerſt find die Knotenpunktslaſten zu beſtimmen. P, = 4,50. 1,50. 120 = 810 kg, 
P = 4,50. 2,00. 120 = 1080 kg, P, = 4,50. 0,50. 120 = 270 kg. Probe 810 + 1080 ＋ 270 
= 4,50. 4,00. 120 kg = 2160 kg. Die Auflagerdrücke werden A = B = 1080 kg, auf 
die Traufpunkte wirken A“ = A— 810 = 270 kg und B. = B 270 = 810 kg. Die 
Kräftepläne find in Bild la aufgezeichnet und bedürfen keiner Erläuterung. Die Probe er- 
gibt fih bei Knotenpunkt III. B“ Ps Sz und Ss müſſen ein ſchließendes Polygon ergeben. 

Beiſpiel 65. Das Sägedach, deſſen Binder in Bild 2 S. 128 gegeben iſt, hat 5,00 m 
Bundweite und erleidet auf 1 qm Grundrißfläche 150 kg Geſamtbelaſtung. Die Kräfte in 
deſſen Stäben ſind zu berechnen. 

Aufl. Die Knotenpunktsbelaſtungen werden P. = 5,0 . 1,5 150 = 1125 kg, 
P, = 5,0. 2,25. 150 = 1688 kg, P, = 5,0. 1,5. 150 = 1125 kg, P. = 5,0. 0,75. 150 
= 562 kg. Probe 1125 + 1688 + 1125 + 562 = 5,0. 6,0. 150 = 4500 kg. Auflager⸗ 
drücke A = B = 2250 kg, hieraus A” = A — 1125 = 1125 kg und B’ B- 562 — 1688 kg. 
Die Kräftepläne find in Bild 2a aneinandergereiht. Am Kräfteplan Knotenpunkt III dient 
die Richtung von Ss zur Probe, bei Knotenpunkt IV ergibt fih die doppelte Probe, daß Bi 
den berechneten Wert haben und lotrecht ſein muß. 

Beiſpiel 66. Das Sägedach, deſſen Dachbinder in Bild 3 S. 128 dargeſtellt iſt, er⸗ 
leidet auf 1 qm Grundrißfläche eine Geſamtbelaſtung von 200 kg. Die Bundweite mißt 
6,00 m. Die Kräftepläne für die Stabkräfte des Binders ſind aufzuzeichnen. 

Aufl. Die Knotenpunktsbelaſtungen werden P, = 6,0 . 1,69 . 200 = 2030 kg, 
Pa = 6,0 . 3,38. 200 = 4060 kg, P = 6,0. 2,81. 200 = 3370 kg, P. = 6,0. 1,12. 200 
= 1340 kg. Probe 2030 + 4060 + 3370 + 1340 = 9,0. 6,0. 200 = 10800 kg. Muf- 
lagerdruck A = B = 5400 kg, hieraus A’ = A — 2030 = 3370 kg und B. = B— 1340 
— 4060 kg. Bei der Aufzeichnung der Kräftepläne in Bild 3a iſt mit dem Knoten⸗ 
punkt I begonnen worden; die Richtung von S; gibt bei Knotenpunkt IV die erſte Probe und 
bei Knotenpunkt V ergibt fich wieder die doppelte Probe, daß B, lotrecht fein und den be- 
rechneten Wert haben muß. In Bild 3b find die zuſammengeſchobenen Kräftepläne dargeſtellt: 
auch für diefe Dachformen ermangeln fie der Überfichtlichkeit. 

Beiſpiel 67. Der vorige Dachſtuhl ſoll nur 4,8 Bundweite und zwei Zwiſchenſtütz⸗ 
punkte des Hauptſparrens erhalten und ſodann berechnet werden. 

Aufl. Man legt, vgl. Bild 4, das aus den Stäben 2, 4 und 5 gebildete Hilfsſyſtem, 
eine ſogenannte Armierung des Sparrens ein. Die Knotenpunktslaſten werden P. = P; 
= 4,8. 1,125. 200 = 1080 kg, P = P = P, = 4,8. 2,25. 200 — 2160 kg, Probe 
2.1080 + 3.2160 = 9. 4,8. 200 — 8640 kg. Auflagerdrücke A = B = 4320; hieraus 

A = BB; = 4320 1080 = 3240 kg. Mit der Aufzeichnung der Kräftepläne kann an den 
Auflagern nicht begonnen werden, weil hier drei unbekannte Stabkräfte vorhanden ſind. Man 
beginnt mit Knotenpunkt II und erhält aus der Hilfsfigur 4c die Stabkraft 8., nunmehr läßt 
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ñh Knotenpunkt III berechnen, ſiehe Hilfsfigur 4d oder III in Hauptfigur ta. Hieranf kann 
der Kräfteplan für Knotenpunkt I gezeichnet werden. 

Die Einſchaltung des Hilfsſyſtemes bedingte wieder, wie bei den Satteldächern Bild 3 
und 4 S. 125, die vorhergehende Berechnung der Stabkräfte desſelben in Hilfsfiguren. 

In Bild 4b iſt der zuſammengeſchobene Kräfteplan aufgezeichnet, der Aufzeichnung ging 
die Berechnung der Zugkraft Ss voran. Schnitt durch Knotenpunkt IV und die Momenten- 
gleichung für einen Drehpunkt auf demſelben. 

Beiſpiel 68. Das in Bild 5 S. 128 dargeſtellte Sägedach hat 6,50 m Bundweite 
und auf 1 qm Grundrißfläche 200 kg Belaſtung. Es iſt zu berechnen. 

Aufl. P, = P, = 6,5. 1,5. 200 = 1950 kg, P, = Ps = P, = 6,5. 3,0. 200 
— 3900 kg. Probe 2.1950 + 3.3900 = 12. 6,5. 200 = 15 600 kg; A = B = 7800 kg; 
A = B’ = 7800 — 1950 = 5850 kg. Die Kräftepläne f. Bild 5a und 5b. 

Beiſpiel 69. Die in Bild 6 dargeſtellten Binder eines Sägedaches haben S m Bund⸗ 
weite. Die Geſamtbelaſtung beträgt 220 kg auf 1 qm Grundrißfläche. Die Stabkräfte ſind 
zu beſtimmen. 

Aufl. Knotenpunktlaſten P. = 8,0. 0,6. 220 = 1056 kg, P: = 8,0. 1,9. 220 = 3344 kg, 
P. = P, = P. = P; = P, = 8,0. 2,5. 220 = 4400 kg. Probe 1056 + 5.4400 + 3344 
= 15.8. 220 = 26 400 kg. Auflagerdrücke A = B = 13 200 kg; A! = A — 1056 = 12 144 kg; 
B’ = B — 3334 — 9856 kg. Die Aufzeichnung der Kräftepläne ift in Bild 6a und 6b erfolgt. 
Für die Kräftepolygone zu Knotenpunkt III und V wurden in Bild 6a verſchränkte Formen 
gewählt, weil der Raum auf dem Papier dazu zwang. Der Kräfteplan für Knotenpunkt VII 
iſt weggelaſſen. Die Probe kann daraus entnommen werden, daß in Plan VI das geſtrichelte 
Lot gleich B. werden und auf 8 eine Strecke abtrennen muß die gleich Sio ift. 


Für Bild 1—4 der Sägedächer find die Kräftepläne im Kräftemaßſtab 1 cm = 2000 kg, 
für Bild 5 und 6 ift in Icm = 4000 kg aufgezeichnet. Ein Vergleich zeigt den großen Çin- 
fluß der Steigerung der Stützweite, der Bundweite und der Belaſtung auf die Stabkräfte. 


III. S 10. Vordücher. 
Bei den Vordachbindern liegt die Dachfläche in der Regel auf der oberen Gurtung, 
ſ. Taf. III und Bild 1 Kap. IV, ſowie nachſtehende Abbildungen. Die untere Gurtung iſt 
geradlinig oder geſprengt, letzteres um unter dem Dache größere lichte Höhe und andererſeits 


Bild L Bild 2. doch an den Befeſtigungspunkten unter dem Firſt eine ge⸗ 


nügend große Trägerhöhe zu erhalten. Dieſe iſt nötig 
. wegen des Waſſerablaufes vom Dach, und bei freitragenden 
3 Voriächern auch zweckmäßig, um keine gar zu großen Hori- 


h 4 zontalkräfte an den Befeſtigungspunkten zur Wirkung kommen 
zu laſſen. 
A = 


Vordächer können freitragend fein, ſ. Bild 4, oder kann 
deren Trauflinie aufgehängt werden, Bild 3, oder kann unter 
der Trauflinie eine Säulenreihe ſtehen, Bild 1, oder kann die Säulenreihe gegen einwärts vom 
Trauf angeordnet werden, Bild 2. Meiſtens iſt dabei nicht jeder Dachbinder einzeln mit einer 
Säule unterſtützt, ſondern es wird auf die Säulen ein gitterförmiger oder ſelbſt als Fachwerk 
ausgebildeter Unterzug geſtellt, auf welchem die einzelnen Dachgebinde aufruhen. 


Bild 3. Bild 4. 
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Beiſpiel 70. Ein 4,8 m weit ausladendes Vordach hat Binder nach Bild 5 S. 125. 
Die Bundweite mißt 3,5 m. Die Belaſtung ift 165 kg/ am Grundrißfläche. Die Kräfte- 
pläne für die Stabkräfte ſind aufzuzeichnen. 

Aufl. P, = P, = 3,5. 0,6. 165 = 346 kg, Pa = P, = P. = 3,5. 1,2. 165 = 693 kg. 
Probe 2. 346 + 3. 693 = 3,5. 4,8. 165 = 2772 kg = V; ferner wird für den Dreh- 
punkt IX Hs . 2,0 = 346. 4,8 + 693 (3,6 + 2,4 + 1,2), hieraus Hs = 3326 kg, da die 
Summe der Horizontalkomponenten gleich Null fein muß, jo muß auch H, = Hs = 3326 kg fein. 

Man könnte die rechneriſche Beſtimmung der Kräfte an den Befeſtigungspunkten auch 
unterlaſſen und am Knotenpunkt I mit der Aufzeichnung der Kräftepläne beginnen, f. Bild 5a. 
Zum Schluß würde ſich dann am Knotenpunkt VIII und IX die Kraftſtrecke für V und H 
ergeben. Dieſe Beſtimmung hat aber den Nachteil, daß man von dem kleinen Wert P, aus⸗ 
gehend die großen Werte V und H beſtimmt, wobei fih die unvermeidlichen Genauigkeitsfehler 
ſehr ſteigern können. 

Der beſſere Weg iſt in Bild 5b eingeſchlagen; begonnen wurde hier am Knotenpunkt IX 
und von hier aus gegen die Spitze bei I, alſo von den größeren Kräften ausgehend, auf die 
kleineren zu gearbeitet. 

In Bild 5a find die Kräftepläne wieder zuſammengeſchoben, das Bild gibt kein jo un⸗ 
deutliches Liniengewirr, wie es bei den ſeither berechneten Dachſtühlen der Fall war. 

Der Maßſtab ift in Bild 5b des Raummangels halber nur die Hälfte von demjenigen 
in Bild 5a und 5c. 


III. § 11. Fachwerktrüger mit gleich großen Feldern. 


Die Fachwerkträger als Brückenbalken, alſo für bewegliche Belaſtung konſtruiert, ſind 
hier nicht zu erörtern. Fachwerkträger kommen aber auch bei Hochbauten vor, und zwar ent⸗ 
weder als parallelgurtige Fachwerkbalken oder als ſogenannte armierte, d. h. verſtärkte Balken. 
Der Erörterung der beiden Konſtruktionen iſt voranzuſtellen, daß in den Gurtungen von Fach⸗ 
werkträgern die größten Kräfte bei Vollbelaſtung eintreten, während in den Füllungsteilen die 
ſtärkſte Spannung bei einſeitiger Belaſtung wachgerufen wird. Die Unterſchiede der Span⸗ 
nungen, welche in den Füllungsgliedern bei Vollbelaſtung oder bei einſeitiger Belaſtung auf⸗ 
treten, werden um ſo größer, je bedeutender die Nutzlaſt gegenüber dem Konſtruktionsgewicht iſt. 

Iſt dagegen die Nutzlaſt gegenüber dem Eigengewicht der Bauteile klein, ſo werden auch 
dieſe Unterſchiede kleiner. Für ſolche Fälle kann die Berechnung der Stabkräfte des Fachwerk⸗ 
trägers für Vollbelaſtung als ausreichend betrachtet werden, dies um ſo eher, als durch die 
Fußbodenkonſtruktion meiſtens ſchon eine ziemlich weitgehende Verteilung von einſeitigen Be⸗ 
laſtungen und von Einzellaſten erzielt wird. Können dieſe Annahmen jedoch nicht gemacht 
werden, ſo iſt die Berechnung des Fachwerkträgers entſprechend den tatſächlichen Belaſtungen 
durchzuführen. 

Bei Fachwerkträgern werden in ſämtlichen Feldern Diagonalen eingelegt und es ſind bei 
gerader Felderanzahl in den beiden Mittelfeldern Gegendiagonalen mit Rückſicht auf etwaige 
belangreichere einſeitige Belaſtungen nötig; bei ungerader Felderanzahl wird es meiſt genügen, 
nur im Mittelfeld Gegendiagonalen einzulegen. 

Um einen Vergleich zwiſchen den genannten zwei Syſtemen zu ermöglichen und um zu 
zeigen, wie die Beſtimmung der Stabkräfte erfolgen kann, ſind im nachſtehenden die Kräfte⸗ 


pläne für verſchiedene Anordnungen der Diagonalſtäbe bezw. der Armierungsbänder unter der 
Annahme von Vollbelaſtung aufgezeichnet worden. 

Dabei iſt die Belaſtungsannahme gemacht worden, daß nur Knotenpunktslaſten auf 
den Träger wirken. 

Was die Belaſtungsgröße ſelbſt betrifft, ſo iſt davon ausgegangen worden, daß die Be⸗ 
laſtung für den laufenden Meter Träger überall gleichmäßig ſein und überall denſelben Wert 
q kg haben foll. Die Geſamtbelaſtung eines L Meter langen Trägers ift alsdann Q = L. q 
und die Belaſtung eines Trägerfeldes von der Länge Im wird P = 1. . Die Auflager⸗ 
drücke werden A = B = YT = L. q. 

Aus den Kräfteplänen ergeben fih die Stabkräfte teils als Zug-, teils als Druckkräfte. 
Da die Kräftepläne wie immer, ſo auch für dieſe Träger von dem Gleichgewichtszuſtand der 
Knotenpunkte ausgehen, ſo geben die Kräftepfeile in den Figuren an, welche Wirkung jeder 
Stab auf ſeinen Endknotenpunkt ausübt; Stäbe, deren Pfeile gegen dieſe Knotenpunkte hin⸗ 
gerichtet ſind, müſſen daher gedrückte Stäbe und andere, deren Kräftepfeile von den Knoten⸗ 
punkten weg wirken, müſſen gezogen ſein. In den Trägerfiguren iſt zur leichtern Gewinnung 
eines Überblickes jeder gedrückte Stab mit breiterer Linie ausgezogen als ein gezogener Stab. 
Die durch die Knotenpunktslaſten P hervorgerufenen, in den Kräfteplänen ermittelten Stab⸗ 
kräfte find mit Sı Se Ss ... bezeichnet. Bei der Regelmäßigkeit der geometriſchen Geſtal⸗ 
tung der Fachwerke ift es möglich die Stabkräfte S in einfacher Beziehung zu den Belaſtungen 
zu bringen, meiſt genügt dazu eine einfache Proportion und der pythagoräiſche Lehrſatz. 

Träger mit gleichen Feldern. Abbildung ſ. Seite 133. 

In Bild 1—6 find Armierungen von Balken dargeſtellt. In Bild 7—9 find parallel- 
gurtige Träger gezeichnet. Zu dieſen können auch Bild 1 und 2 gezählt werden, wenn man 
ſich die ergänzenden Stäbe an den Endfeldern eingezeichnet denkt. 

Wegen der Symmetrie der Trägergeſtalt und der Trägerbelaſtung genügte die Aufzeich⸗ 
nung der Kräftepläne je für die Knotenpunkte an einer Trägerhälfte. 

Beiſpiel 71. Bild 1. L = 2 m, Q = L. g = 2 q, ſomit Auflagerdrücke A = B 
= 1,0 g. 

Nach dem Kräfteplan 8. = S, = 0,25 Q = 0,50 q, Ss = 82 = 0,35 Q = 0,70 g, 
S = 0,50 Q = 1,00 q. 

9180 72. Bild 2. L = 3 m, Q = L. g = 3 q, ſomit Auflagerdrücke A = B 
= — = 1504. 


2 dem Kräfteplan 


S = S, = 0,33 Q = 1,00 q S. = 0,33 Q = 1,00 q 
Ss = 8. = 0,47 Q = 14l q 85 = 0,33 Q = 1,00 q 
Se = 83 = 0,33 Q = 1,00 q 
Beiſpiel 73. Bild 3. L = 4 m, Q= L. g = 4 4, ſomit Auflagerdrücke A = B 
= — = 200 9 
Nach dem Kräfteplan 
Se = 81 = 0,75 Q = 3,00 q S, = 8 = 0,28 Q 1,12 q 
Sis == 82 = 0,84 Q = 3,36 q Sıo = Ss = 0,56 2 = 2,24 q 
811 = 88 = 0,25 Q = 1,00 q 87 = 0,50 Q = 2,00 q 
Ss = 8. = 0,75 Q = 3,00 q 


— 
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Beiſpiel 74. Bild 4. L = 5 m, Q = L. g = 5 q, ſomit Auflagerdrücke A = B 
= — = 2,50 . 


Nach dem Kräfteplan 


Sis = S; = 0,80 = 4,00 q Ss = Se = 0,67 Q = 3,35 q 
Sis = 82 = 0,89 Q = 4,45 q 810 = 87 = 0,80 Q = 150 q 
Sı = 3 = 0,20 Q = 1,00 q Ss = 0,60 Q = 3,00 q 
S = 8. = 0,80 Q = 4,00 q Sə = 0,60 Q = 3,00 q 


Sta = S, = 0,22 Q = 1,10 4 


Für Träger mit ſechs Feldern find zwei verſchiedene Anordnungen gezeichnet. In Bild 5 
iſt das Armierungsband unter der Trägermitte auf zwei Feldlängen gleichlaufend mit der 
Wandpfette geführt, in Bild 6 geht das Armierungsband von den Auflagerpunkten unmittelbar 


an den untern Endpunkt des in der Trägermitte ſtehenden lotrechten Füllungsgliedes. Für 


Q 
beide Fälle ift L = 6 m, Q = L. g = 6 4, ſomit Auflagerdrücke A = B = p~ 3,00 q. 


Beifpiel 75. Für Bild 5 wird nach dem Kräfteplan 


So == Si = 0,83 Q = 5,00 4q Ss = 8 = 0,83 Q = 2,00 q 
Sa = S = 0,93 Q = 5,58 9 Sie = Ss = 0,76 Q = 4,56 q 
Se = S = 0,17 Q = 1,00 4 Sa = 89 = 0,13 Q = 078 q 
Ss = S8. = 0,83 Q = 5,00 q 814 = Su = 0,67 Q = 402 q 
Sr = 85 = 0, 18 Q = 1,00 q S1 = 0,17 = 1,00 4 


818 = Se == 0,75 Q = 4,50 q 


Beiſpiel 76. Für Bild 6 wird dagegen nach dem Kräfteplan 


826 = 81 = 1,24 Q = 7,44 q Sis = 87 = 0,25 Q = 150 q 
Sei = S = 1,30 Q = 7,80 q Sie = Ss = 1,00 Q = 6,00 q 
810 = 83 = 0,17 = 1,00 Ss = 89 = 0,30 Q = 1,80 g 
816 = 8. = 1,24 Q0 = 7,44 9 Su = So = 0,78 Q = 4,68 q 
817 = 85 = 0,26 = 1,56 q Sı = 0,50 Q = 3,00 q 
818 = Ss = 1,04 Q = 6,24 q 


Der Vergleich der Löſung nach Bild 6 mit der Löſung nach Bild 5 zeigt verhältnis- 
mäßig große Verſchiedenheiten in den Stabkräften. Der Träger nach Bild 5 hat in ſeinem 
mittleren Teile, in welchem die Biegungsmomente am größten ſind, auf eine gewiſſe Länge 
eine mit der geradlinigen oberen Gurtung parallel laufende untere Gurtung, während bei dem 
Träger nach Bild 6 die Trägerhöhe von der Trägermitte aus ſofort gegen die Auflager hin 
abnimmt. Die Biegungsmomente nehmen aber von der Mitte gegen die Auflager hin nicht 
ebenſo raſch ab und daher kommt es, daß entſprechend der in Bild 6 raſch ermäßigten Träger⸗ 
höhe eine Steigerung der Kraft in dem unteren Zugband eintritt. Sind ſomit nicht zwingende 
Nebenumſtände vorhanden, welche die Anwendung des Trägers nach Bild s erheiſchen, ſo 
wird man beſſer daran tun, nach Bild 5 zu konſtruieren. Man erreicht alsdann neben einer 
Ermäßigung der für die Diagonalſtäbe nötigen Querſchnittsfläche insbeſondere auch eine Ver⸗ 
einfachung der Befeſtigung der Stäbe, beſonders am Auflagerpunkt, was bei dem daſelbſt 
meiſt vorhandenen ſpitzen Winkel von beſonderem Wert iſt. 
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Im vorſtehenden find Träger mit lauter gleich großen Feldweiten, jede ! = 1 m lang 
gezeichnet und ſämtliche Träger find 1 m hoch. Sind in irgend einem Fall der Anwendung 
derartiger Träger die Verhältniſſe jo gelegen, daß fich eine Konſtruktionshöhe von 1 m für den 
Träger nicht mehr erübrigen läßt, ſo können trotzdem die angegebenen Reſultate Verwendung 
finden, nur ift dann bei der Berechnung von q, Q und P auch nicht der Meter, ſondern die 
kleinere Feldweite bezw. Trägerhöhe als Längeneinheit zu behandeln. 

Steht dagegen nur geringe Trägerhöhe zur Verfügung und kann die Feldweite nicht gleich 
der Trägerhöhe gemacht werden, ſo müſſen die Kräftepläne neu aufgezeichnet werden. Eine 
Vergrößerung der Stabkräfte wird ſich als die Folge der Verminderung der Trägerhöhe einſtellen. 

Parallelgurtige Träger. Auf S. 133 ſind in Bild 7—9 auch parallelgurtige Träger 
gezeichnet und die für ſie maßgebenden Kräftepläne konſtruiert. Zwei⸗ und dreifeldrige Träger 
konnten dabei außer Betracht gelaſſen werden, weil deren Diagonalen dieſelbe Stellung erhalten 
wie in Bild 1 und 2. 

Bild 7 gibt einen vierfeldrigen Träger, bei dieſem wie bei dem fünf- und ſechsfeldrigen 
Träger in Bild 8 und 9 find in der unteren Gurtung in den Endfeldern bei lotrechter Be⸗ 
laſtung keine Kräfte wirkſam. S, ift daher ſtets Null, ebenſo die Kraft in dem entgegengeſetzten 
Endſtück. Dieſer Umſtand berechtigte dazu ſoeben auszuſprechen, daß für zwei- und dreifeldrige 
parallelgurtige Träger Bild 1 und 2 auch gültig ſind. Dazu kommt noch, daß die Kraft in 
den Endvertikalen, d. h. in den lotrechten Stäben, die über den Stützpunkten ſtehen, lediglich 
gleich dem Auflagerdruck iſt, daß alſo die Kräfteverhältniſſe in keiner Weiſe ſich ändern, ob 
der Stützpunkt am Ende der unteren oder am Ende der oberen Gurtung angenommen 
werden mag. 

Bei der Feſtſtellung der Stabkräfte für die parallelgurtigen Träger ſei von dem ſechs⸗ 
feldrigen Träger in Bild 9 ausgegangen. Der Kräfteplan für denſelben iſt doppelt aufgezeichnet, 
zunächſt rechts unten in gleicher Weiſe wie für die ſeither betrachteten Trägerſyſteme, ſo daß 
das Kräftepolygon für jeden Knotenpunkt als abgeſchloſſenes, ſelbſtändiges Bild ſichtbar bleibt. 
In dem Bild darüber iſt der Kräfteplan ſo zuſammengeſchoben gezeichnet, wie dies häufig bei 
beſchränkten Raumverhältniſſen geſchieht, um noch einen genügend großen Kräftemaßſtab für 
die Aufzeichnung wählen zu können. Die doppelte Aufzeichnung iſt gewählt worden, um auch 
dem weniger Gewandten das Verſtändnis des zuſammengeſchobenen Kräfteplanes zu erleichtern. 
Die Kräftepläne für die Träger Bild 7 und 8 ſind nur in zuſammengeſchobener Weiſe ge⸗ 
zeichnet worden. 


Beiſpiel 77. Bild 9. L = 6m, Q = L. a = 6 q, ſomit Auflagerdrücke A = B 
= 3q. 
Nach dem Kräfteplan 


50 O 


Ss = S, = 0,50 Q = 3,00 q So = 88 = 042 Q = 2,52 q 
Sə = S = 0,42 Q = 2,52 q 811 = 89 = 0,25 Q = 1,50 q 
Ses = 83 = 0,59 Q = 3,54 q Su = 810 = 0,75 Q = 4,50 q 
82. = S, — = Ss; = 811 = 0,12 Q = 0,72 q 
821 = S, = 0,42 Q = 2,52 q Sie = 812 = 0,67 Q = 4,02 q 
Sis = Ss = 0,67 Q = 4,02 q Sa = 0,17 0 = 100 q 


S: = 0,35 Q = 2,10 q 


2 
© 
I 
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Beiſpiel 78. Bild 8. L = 5m, Q = L.q = 5q, ſomit Auflagerdrücke A = B 


) 


== T — 2,5 9. 
Nach dem Kräfteplan 
S20 = D = 0,50 Q = 2,50 ` 814 = 8. = 0,28 Q = 1,20 
812 = Se = 0,40 = 2,00 q Sis = Ss = 0,40 Q = 2,00 q 
Ss = 83 = 0,57 Q = 3,85 q 812 = 89 = 0,20 Q = 1,00 q 
Si = S — — Sto = 0,60 Q = 3,00 q 
Sie = 85 = 0,40 Q = 2,00 q Sı = 0,60 Q = 3,00 q 
Sis = Se = 0,60 Q = 3,00 q 
Beiſpiel 79. Bild 7. L=4m Q = L.q = 44, ſomit Auflagerdrücke A = B 
— z => 2.9 q. 
Nach dem Kräfteplan 
817 = 81 = 0,50 = 2,00 q Su = Se = 0,50 Q= 300 7 
S4 = S2 = 0,38 Q = 1,52 q 811 = 87 = 0,28 Q= 1,12 9 
Sid = 8 = 0,58 2,12 4 Se = Ss = 0,38 Q = 1,52 q 
816 = S4 — — So = 0,25 Q = 1,00 q 
Sis = 85 = 0,38 Q = 1,52 q 


Die Vergleichung dieſer Zahlenergebniſſe und namentlich der aufgezeichneten Kräftepläne 
geben ein anſchauliches Bild für den Wechſel der Stabkräfte je nach Trägerſtützweite und je 
nach Trägerſyſtem. Zu den Kräfteplänen iſt noch ausdrücklich zu bemerken, daß ſie ſämtliche, 
auch diejenigen auf S. 137 in dem gleichen Kräftenmaßſtabe und für die gleiche Einheits⸗ 
belajtung von q kg/lfd. m aufgezeichnet worden find. Dieſe Kräftepläne können alfo unmittelbar 
zur Vergleichung benützt werden. Ift z. B. die Kraftſtrecke Ss in einem Plan nur halb fo 
groß wie in einem andern, jo ift auch die tatſächliche Kraftgröße Ss im erſten Fall nur die 
Hälfte der im zweiten Fall auftretenden Stabkraft. Die Vergleichung der Stabkräfte fällt ſehr 
zu Gunſten der parallelgurtigen Träger aus. Bei denſelben treten unter ſonſt gleichen Ver⸗ 
hältniſſen faſt durchweg ſehr weſentlich kleinere Kräfte auf, als bei den armierten Trägern. 


III. § 12. Crügerfachwerke mit ungleichen Feldern. 
(Abbildung f. S. 137.) 

Es kann vorkommen, daß kleinere Endfelder nötig werden. Dies ſei hier angenommen, 
um zu zeigen, wie für unſymmetriſche Träger die Aufzeichnung der Kräftepläne ſich über alle 
Knotenpunkte erſtrecken muß. Aus dieſen Kräfteplänen ergeben ſich folgende Stabkräfte: 
Bild 1 und 2. L= 3,50 m, Q = L. g = 3,5 q, ſomit Auflagerdrücke A = B = = = 1,754. 

Nach dem Kräfteplan: 


Beiſpiel 80. Für Armierung, Bild 1. Beiſpiel 81. Für parallelgurtige Träger, Bild 2. 


81 = 0,64 Q = 2,24 q 
82 = 0,78 0 = 2,73 
S; = 0,21 Q = 0,739 
S, = 0,64 Q = 2,24 q 
S; = 0,23 Q = 0,91 q 
Se = 0,52 Q = 1,824 


87 =0,50Q = 1,75q 
Ss = 0,68 Q = 2,38 q 
89 = 0,30 Q = 1,05 q 
Sp = 0,47 Q = 1,64q 
811 = 0,29 Q = 1,01 q 
Sia = 0,68 Q = 2,38 q 
813 = 0,80 Q = 2,80 q 


Sı = 0,50 0 = 1,75q 
82 = 0,21 Q= 0,73 q 
83 = 0,49 0 = 1,71 q 
S4 
Ss = 0,43 Q = 1,51 q 
86 = 0,43 Q = 1,51 q 
87 = 0,81 Q = 1,08q 
Ss = 0,21 Q = 0,73q 


Se =0,29Q0=1,01q 
Sio = 0,43 Q = 1,51 
811 = 0,11 Q = 0,38 q 
812 = 0,36 Q = 1,26 q 
Sis = 0,86 Q = 1,26 q 
814 = 0,36 Q = 1,26 q 
815 = 0,50 Q = 1,75 q 
Sie 
Sı: = 0,50 Q = 1,759 
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Bild 3 und 4. L= 45 m, Q = L. g 4,5 q, ſomit Auflagerdrücke A = B = = 
Nach dem Kräfteplan: 

Beiſpiel 82. Für Armierung, Bild 3. Beiſpiel 83. Für parallelgurtige Träger, Bild 4. 
1 = 0,67 Q = 3,01 S, = 0,08 Q = 0,36 q S, = 0,50 0 2,259 811 = 0,08 Q = 0,36 q 
2 = 0,81 Q = 3,64 Su = 0,50Q = 2,25q 82 = 0,22 Q= 0,999 812 = 0,50 Q = 2,25 q 
a= 0,17 0 = 0,76 0 Su = 0,33 Q = 1,48q 82 = 0,50 Q = 2,259 813 = 0,22 Q = 0,99 q 
8. = 0,67 Q = 3,01q S = 0,78 083,519 8. — — S = 0,55 Q = 2,47 
S; = 0,18Q = 0,81 q Sı = 0,25Q = 1,12q 85 = 0,44Q = 1,98q Sı; = 0,23 Q = 1,03 q 
Se = 0,60 Q = 2,70 q S, = 0,62 Q = 2,794 Se = 0,50 Q = 2,259 816 = 0,89 Q = 1,759 
S; = 0,33 Q = 1,48q Sı, =0,22Q = 0,999 % =040Q=1,70q 812 = 0,39 0 = 1,759 
Ss = 0,56 Q = 2,529 Sı = 0,78 0 = 3,519 Ss = 0,22 Q = 0,99 q Sis = 0,89 Q = 1,75 q 

817 = 0,87 Q = 3,9149 S = 0,28Q = 1,269 Sı = 0,55 Q = 2,47 q 
Sio = 0,55 Q = 2,47 So — — 


821 = 0,50 Q = 2,25 q 
Bild 5, 6 und 7. L = 5,5 m, Q = L.q = 5,5 q, ſomit Auflagerdrücke A = B 


Nn N N 


— 2 = 2,754 
Nach dem Kräfteplan: 
Beiſpiel 84. Beiſpiel 85. Beiſpiel 86. 
Für ei j 
Für Armierung, nach Bild 5. Für Armierung, Bild 6. N n 
S, = 0,68 Q = 38,74 q Si = 1,14 Q = 6,27 q S, = 0,50 Q = 2,75 q 
82 = 0,82 Q = 4,51 q 82 = 1,25 Q = 6,87 q Se = 0,23 Q = 1,26 q 
Ss = 0,14 Q = 0,77 q Ss = 0,14 Q = 0,77 q 82 = 0,51 Q = 2,80 q 
8. = 0,68 Q = 3,74 q 8. = 1,14 Q = 6,27 q 8. = en 
S; = 0,15 Q = 0,82 q Ss = 0,24 Q = 1,32 q Ss = 0,45 Q = 247 q 
Se = 0,65 Q = 3,57 q Se = 0,98 Q = 5,39 q Se = 0,55 Q = 3,02 q 
87 = 0,36 Q = 1,98 q 87 = 0,24 Q = 1,32 q 87 = 0,45 Q = 2,47 9 
Ss = 0,68 Q = 3,74 q Ss = 0,91 Q = 5,00 q Ss = 0,23 Q = 1,26 q 
Beiſpiel 87. Beiſpiel 88. Beiſpiel 89. 

1 ; — 1 i ; Für einen parallelgurtigen 
Für Armierung nach Bild 5. Für Armierung, Bild 6. Troger 20 1 1 9 
So = 0,19 Q = 1,04 g So = 0,24 Q = 1,2 q 8, = 0,82 Q = 1764 
So = 0,54 Q = 2,97 q So = 0,74 Q = 4,07 q S = 0,68 Q = 3,74 q 
811 = 0,19 Q = 1,04 q 81 = 0,50 Q = 2,75 q Sı = 0,18 Q = 0,99 q 
Sie = 0,68 Q = 3,74 q 812 = 0,95 Q = 5,22 q 812 = 0,55 Q = 3,02 q 
812 = 0,07 Q = 0,38 q 816 = 0,83 Q = 1,81 q Ss = 0,18 Q = 0,99 q 
Sı = 0,64 Q = 3,52 q 814 = 0,74 Q = 4,07 q Sı = 0,68 Q = 3,74 9 
Sis = 0,32 Q = 1,76 q 816 = 0,27 Q = 1,48 q Sıs = 0,06 Q = 0,83 q 
Sis = 0,82 Q = 4,51 q 816 = 1,22 Q = 6,71 q 816 = 0,64 Q = 3,52 q 
Sı: = 0,19 Q = 1,04 q Sı: = 0,27 Q = 1,48 q S1 = 0,23 Q = 1,26 q 
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Fortſetz. von Beiſpiel 87. Fortſetz. von Beiſpiel 88. Fortſetz. von Beiſpiel 89. 
Sis = 0,74 Q = 4,07 q Sis = 1,00 Q = 5,50 q Sis = 0,64 Q = 3,52 q 
S = 0,18 Q = 0,99 q 810 = 0,18 Q = 0,99 q S810 = 0,82 Q = 1,76 q 
Sa = 0,82 Q = 451 q Sa = 1,22 Q = 6,71 q Sa = 041 Q = 225 q 
Se = 0,90 Q = 4,95 q Sa = 1,29 Q = 7,09 q Sa = 0,41 Q = 2,25 q 
Se = 0,41 Q = 2,25 q 
826 = 0,58 Q = 3,19 q 
S24 = ee == 
825 = 0,50 Q = 2,75 q 


Auch bei diefen Trägern zeigt fich wieder, daß die Stabkräfte in den parallelgurtigen 
Trägern weſentlich kleiner ſind, als in den armierten Trägern. 

Weil die Trägerfachwerke nicht ſymmetriſch ſind, war, wie oben ſchon bemerkt, die Auf⸗ 
zeichnung der Kräftepläne über ſämtliche Trägerknotenpunkte auszudehnen und dementſprechend 
find auch die Verhältniszahlen zwiſchen S und Q für alle Stäbe anzugeben geweſen. 


III. § 13. Räumliche Fachwerke. 


Von den räumlichen Fachwerken kommen für den vorliegenden Zweck die Konſtruktionen 
für Kuppeldächer, Zeltdächer und eiſerne Türme in Betracht. Im weſentlichen ſind zwei An⸗ 
ordnungen zu unterſcheiden. Bei der erſten Anordnung werden Halbbinder, die in den Innen⸗ 
raum hineinragen, an der Spitze der Kuppel oder des Zeltdaches zuſammengefaßt; dieſe Halb⸗ 
binder ſind für ſich ebene Gebilde und werden ebenſo berechnet wie die Binder von Satteldächern. 

Für die zweite Anordnung iſt weſentlich, daß der Innenraum der Konſtruktion frei 
bleibt, die Glieder des Fachwerks ſind Sparren, Spannringe und Diagonalen. Die Sparren 
ſind bei Kuppeldächern vieleckig, ſie werden durch Spannringe, die wagrecht verlaufen und aus 
geſchloſſenen Vielecken beſtehen, zuſammengehalten. Dieſe Spannringe liegen in der Höhe der 
Eckpunkte der den Sparren bildenden gebrochenen Linie und zerlegen die Kuppel in einzelne 
Zonen. Zwei benachbarte Sparrenſtücke und die Stäbe der zugehörigen Spannringe in einer 
Zone bilden ein Trapez, deſſen Unverſchieblichkeit bei einſeitiger Belaſtung durch ein eingelegtes 
Diagonalenkreuz geſichert wird. Die Sparren werden bei kleinen Kuppeln aus einfachen Stäben, 
bei größeren Kuppeln aus Gitterſtäben gebildet. Häufig iſt auf dem oberſten Spannring eine 
Laterne aufgeſetzt, welche dem Lichteinfall dient und die Herſtellung des ſchwierigen Zuſammen⸗ 
ſchluſſes der einzelnen Sparren in einem Punkt entbehrlich macht. 

Bei Zeltdächern ſind die Sparren gerade, ſo daß ſich eine Pyramide bildet, bei eiſernen 
Türmen werden aus den Sparren die Eckpfoſten, zwiſchen welchen die Treppe eingelegt iſt; auf 
dem oberſten Spannring ruht die Plattform. 

Bei der ſtatiſchen Berechnung geht man davon aus, daß jeder Ring nur durch das Ge⸗ 
wicht der auf ihm liegenden Zone belaſtet iſt und daß er dieſes Gewicht auf die unterhalb 
liegenden Sparrenteile überträgt. Die Knotenpunktslaſten werden zunächſt in Komponenten 
nach den Richtungen der an den Knotenpunkt anſchließenden Sparrenſtäbe und in eine Horizontal⸗ 
kraft zerlegt. Dieſe Komponenten geben die Stabkräfte an. Die Horizontalkräfte ſind nach den 
Richtungen der Stäbe des anſchließenden Ringes ebenfalls in Komponenten zu zerlegen, welche 
die Ringſpannungen liefern. 


Kapitel IV. 
Verſtrebungen und Holzkonftrukfionen. 
IV. § 1. Die Geſtalt der Verſtrebungen. 


Man hat es bei den Verſtrebungen mit Zuſammenſetzungen einzelner Stäbe zu tun, wie 
bei den Fachwerken in Kapitel III. 

Dieſe Stabverbindungen unterſcheiden ſich jedoch von den Fachwerken dadurch, daß in 
der Regel nicht ſo viele Stäbe vorhanden ſind, als zur Feſtlegung der einzelnen Knotenpunkte 
nach III. $ 1 nötig wären. 

Dies hat zur Folge, daß einzelne Stäbe nicht nur auf Zug oder nur auf Druck, ſondern 
auch auf Biegung in Anſpruch genommen werden. 

Soll beiſpielsweiſe eine Laſt P in gewiſſer Entfernung von einer Wand frei aufgehängt 
werden, ſo kann dazu ſowohl das 
Fachwerk in Bild 1, als auch die 
Verſtrebung in Bild 2 dienen. 

In beiden Fällen handelt es 
fih um Feſtlegung von n = 7 Punk⸗ 
ten. Dazu dienen im Fachwerk 
Bild 1 im ganzen 11 Stäbe, es iſt 
alfo die notwendige Stäbeanzahl 
2n— 3 vorhanden. In ſämtlichen 
Knotenpunkten des Fachwerkes können 
Gelenke vorhanden ſein, ohne daß der Beſtand der Konſtruktion irgendwie dadurch beeinträchtigt 
wird. Die Verſtrebung in Bild 2 beſitzt dagegen nur 8 Stäbe und es läßt ſich die Trag⸗ 
fähigkeit dieſer Konſtruktion nur denken, wenn das vertikale Konſtruktionsglied bei Knoten⸗ 
punkt II und III und das horizontale Konſtruktionsglied bei Knotenpunkt VI auf Biegung 
widerſtandsfähig ift. Es dürften höchſtens in den Knotenpunkten I, IV, V und VII Gelenke 
vorhanden ſein. 


Bild 1. Bild 2. 


IV. § 2. Berechnungsweiſe der Verſtrebungen. 


Es iſt zu unterſcheiden zwiſchen den Kräften, welche die Konſtruktion als Ganzes feſt⸗ 
halten und den Kräften, welche in und an den einzelnen Stäben zur Wirkung kommen. Die 
erſteren Kräfte ſind maßgebend für die Herſtellung der Befeſtigungen an Gebäuden, Mauern, 
Pfeilern u. ſ. w.; die letzteren Kräfte beſtimmen die Abmeſſungen der einzelnen Stäbe und 
ihrer Verbindungsglieder. 

Das Verfahren bei der Berechnung beider Arten von Kräften iſt dasſelbe: Um die 
Kräfte an den Befeſtigungspunkten zu ermitteln, denkt man ſich zunächſt die Konſtruktion als 
Ganzes „frei gemacht“, d. h. losgelöſt von dem Gebäude oder der Mauer ꝛc., woran ſie 
befeſtigt war, und denkt fich an den Befeſtigungsſtellen die Kräfte angebracht, welche imſtande 
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find, das Ganze wieder in gleicher Weiſe zu halten, wie dies die Befeſtigungen taten. Dieje 
noch unbekannten Kräfte und die Belaſtungen der Konſtruktion, einſchließlich des Eigengewichtes 
derſelben, müſſen ein Gleichgewichtsſyſtem bilden. Die Bedingungen für das Gleichgewicht 
bieten die Mittel zur Beſtimmung der Unbekannten. 

Sollen ſodann die Kräfte beſtimmt werden, welche in und an den einzelnen Stäben 
wirken, ſo geht man in gleicher Weiſe mit jedem Stabe zu Werke: man denkt ſich denſelben 
„frei gemacht“, d. h. ihn aus der ganzen Konſtruktion losgelöſt unter gleichzeitiger Anbringung 
der, an ihm tätigen, zum Teil noch unbekannten Kräfte. Alle an einem Stabe wirkenden 
Kräfte müſſen für ſich ein Gleichgewichtsſyſtem bilden, da der Stab in Ruhe bleiben ſoll und 
es können ſomit wieder mittels der Gleichgewichtsbedingungen die Unbekannten beſtimmt werden. 
Die Beſtimmung aller unbekannten Kräfte an einem Stabe gelingt nicht immer ſofort an 
dieſem Stab, häufig ergibt ſich die eine oder die andere Kraft erſt im weiteren Verlauf der 
Berechnung, d. h. bei fernerer Anwendung des Verfahrens auf die übrigen Stäbe der Kon⸗ 
ſtruktion (f. u. Beiſpiel 90). Die Anbringung der noch unbekannten Kräfte an den Los- 
löſungsſtellen iſt nicht ſchwierig, wenn man davon ausgeht, daß jede Kraft erſetzt werden kann 
durch zwei Komponenten. Sollte die Kraftrichtung zufällig mit einer der Komponentenrichtungen 
zuſammenfallen, ſo ergibt ſich bei der Berechnung die andere Komponente gleich Null. Hat 
man die Richtung der Kraft falſch angenommen, ſo weiſen die Gleichgewichtsbeſtimmungen 
durch Lieferung eines Minuszeichens vor dem Reſultat von felbft auf die Umkehrung der 
Kraftrichtung hin. 

Beiſpiel 90. Das Geſtell des 
in Bild 3 ffizzierten Drehkranens foll 
für die angegebenen Belaſtungen, unter 
Vernachläſſigung des Eigengewichts der 
Konſtruktion, berechnet werden. 

Aufl. Man denkt ſich zunächſt 
den ganzen Kranen frei gemacht 
und die Befeſtigungen durch Kräfte 
erſetzt und zwar am Kopf der Dreh⸗ 
ſäule durch eine Horizontalkraft HI; 
am Fuß durch eine Vertikalkraft V. 
und eine Horizontalkraft H, (f. Bild 4). Dieſe Kräfte müſſen den Belaſtungen das Gleich⸗ 
gewicht halten, alſo muß ſein 

1. XV = 0 = 1600 + 500 —V,, hieraus V. = 2100 kg; 


1600 Kg. 


Bib 3. Bild 4. 


2. XH = 0 = H—H, hieraus H. = H, und endlich für den Drehpunkt IV 
3. 5M = 0 = 1600.3 + 500. 0,8 — H; . 4,0 
Hieraus H. = 1900.37 500.08 1800 kg, alfo auc) H. = 1800 ke. 


4,0 
Denkt man ſich nun den horizontalen Balken frei gemacht, fo bietet Bild 5 ein 
neues Gleichgewichtsſyſtem: 
1. XV = 0 = 1600 + V: — Vs, hieraus Vs — Və = 1600 kg; 
2. XH = 0 = H, — Ha, hieraus H, = Hs und endlich, für den Drehpunkt II 
3. XM = 0 1600. 3,0 — Va. 2,0, hieraus V; = e 00 kg 


I 


und nunmehr ergibt fih aus obigem Wert s — Ve = 1600 kg, 
2400 — Va = 1600 kg, ſomit Ve = 800 kg. 
Ha und Hs können vorläufig noch nicht beſtimmt werden. 
Wird die Strebe frei gemacht, ſo läßt ſich aus Bild 6 ableſen: 
1) SV=0= V; + 500 + V; = 2400 + 500 + Vs, 
Ys hieraus V, = — 2900 kg. 
' Das negative Vorzeichen zeigt an, daß die Kraft Vs in Bild 6 
die falſche Richtung hat. 


Bild 6. 
500 Kg. 2) SH = 0 = H; — Hs, hieraus Hs = H; 
80 200 -+ und endlich, für den Drehpunkt III 
3) 5M = 0 = Vs . 2,0 + 500. 0,8 — Hs. 3,0 
2400. 2,0 + 500. 0,8 — H; . 3,0, 
, , . 2400. 2,0 ＋ 500. 0,8 8 
hieraus jetzt ert H = —— mei ——— = 1733 kg 
und alfo auch Hz = H; = H; = 1733 kg. 
Bild 7. Es find jetzt ſämtliche Kräfte beſtimmt und man hat nur noch 


die Drehſäule frei zu machen, um eine Probe zu erhalten, welche 
daraus hervorgeht, daß ſämtliche Kräfte an ihr bekannt ſind und 
H4300 f wo rg ein Gleichgewichtsſyſtem bilden, alſo die 3 Gleichungen 
Sy =Ù ZH = 0 SM = 0 erfüllen müſſen. 
Es ergibt ſich aus Bild 7: 

1. V = 0 = — Va + Vs —V, = 800 + 2900 — 2100 = 0; 

2. H = 0 =— H, + Hz — H; + H; = — 1300 + 1733 — 1733 ＋ 1300 = 0 
und endlich, für Drehpunkt IV (unteres Säulenende) 

3. M= 0 = — H, . 4 + Ha. 3,5 — H; . 0,5 = — 1300. 4 -+ 1733. 3,5 — 1733. 0,5 = 0. 
Die Probe ſtimmt ſomit. Die Ermittlung der Stabquerſchnitte erfolgt nach Kap. II. 
Beiſpiel 91. Der unten gezeichnete Ausleger ſoll berechnet und die Standfeſtigkeit der 

Wand, an der er angebracht iſt, unterſucht werden. 
Aufl. Denkt man ſich die ganze Konſtruktion frei gemacht, ſo ergibt ſich aus Bild 1 
ZH = 0.= H. — Hu, alfo Ha = Hy; ferner SV = O 


= 10000— Va, hieraus V, = 10000 kg; endlich 
ZM = 0 = H, .8,6 — 10 000. 3,0, alfo H, = 1002 
= 8333 kg. , 


Macht man die Strebe frei, Bild 2, fo ift JV = 0 
= 10000 + Va — 10000, alſo Və = 0, d. h. es ift an 
der Befeſtigung der Zugſtange keine Vertikalkraft tätig. 

Macht man die Mauer frei, ſo ergibt ſich in Bezug auf die Vorderkante aus Bild 3 
M = 20. 0,52 . 1600 . 0,26 + 3,6. 0,38. 1600. (0,14 + 0,19) — 8333 . 5,6 + 8333 . 2,0 ＋ 10 000. 0,07 

= 433 + 722 — 46665 ＋ 16666 + 700 = — 28144 emkg. 

Die Wand würde ſomit nach vorne umkippen, wofern nicht eine Belaſtung G ein widerſtehendes 
Moment gibt, groß genug, um dieſes Kippmoment aufzuheben und ſoweit zu überwiegen, daß 
der genügende Sicherheitsgrad erzielt wird; oder eine Verankerung an andern Gebäudeteilen der 
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Wand den nötigen Halt verleiht, was nur dann der Fall ſein wird, wenn dieſe Gebäudeteile 
ohne Schaden zu nehmen mit großen Horizontalkräften beanſprucht werden dürfen. 


Beiſpiel 92. Die gezeichnete räumliche Verſtrebung beſteht aus 10 cm dicken Stangen, 
an der Rolle werden 600 kg aufgezogen. Wie groß wird infolgedeſſen die Beanſpruchung 
der Stangen werden. 


Aufl. Die feſte Rolle hat zur Folge, daß auf dem Knotenpunkt A mindeſtens die Ge⸗ 
ſamtkraft 600 + 600 = 1200 kg wirkt. Macht man den 
Stab AC frei, jo erhält man unter der Vorausſetzung, daß 
ſich die Belaſtung auf alle drei Stangen gleichmäßig verteile, 
aus Bild 3 VI = 400 kg und für den Drehpunkt C wird 
Ha. 4,0 = 400. 1,73, hieraus H> = 173 kg. Die Kraft S 
in der Stange wird daher S = V 4005 + 173? — 435 kg; 


x 


435 
m. 5? 

Beiſpiel 93. Bilden die vorigen Stangen eine unregelmäßige Pyramide, fo ift die Laſt 
von 1200 kg zunächſt mittels des Kräfteparallelogrammes im ABAC in die Komponente 
S = AC und R = AB zu zerlegen, ſodann ift R in der richtigen Geſtaltung des A EAD 
nach AE in die Komponente Sa und nach AD in die Komponente Ss zu zerlegen. Sı, Se 
und Ss ſind alsdann die in den Stangen auftretende Kraftwirkungen. Die Löſung wird zeich⸗ 
neriſch einfacher als rechneriſch. 


Beiſpiel 94. Die in Bild 2 S. 140 dargeſtellte Verſtrebung fol für P = 1000 kg 


berechnet werden. 
Aufl. Auf Knotenpunkt VI wirkt der Druck P, = — 1450 kg. 


Nun kann man, wie im vorigen Kapitel gezeigt, die Kräftepläne vom Knotenpunkt VI aus⸗ 
gehend aufzeichnen. In den Kräfteplänen für die Knotenpunkte II und III zeigt ſich, daß 
horizontale Kräfte H nötig find, um fie zu ſchließen. Der Vertikalſtab wird von dieſen auf 
Biegung beanſprucht. Zur Probe kann man auch noch die gleich großen Horizontalkräfte an 
den Befeſtigungspunkten rechnen; aus P. (2.20 + 1,00) = H. 3,00 wird H = mar 
= 1060 kg. An Punkt IV wirkt ein Auflagerwiderſtand V = P = 1000 kg. i 


ſomit die Beanſpruchung der Stange s = 


= 5,6 kg / qem. 


IV. $ 3. Einfache Holzkonſtruktionen. 


Unter einfachen Holzkonſtruktionen ſeien ſolche verſtanden, in welchen die Stäbe unmittel⸗ 
bar, ohne Zwiſchenglieder, wie Pfoſten, Schwellen und dergl. aufeinanderwirken. Dieſe Be⸗ 
ſtimmung ſchließt nicht aus, daß an den Knotenpunkten eiſerne Schuhe angebracht ſind, 
um die Holzverbindungen zu vereinfachen oder zu verſtärken. Derartige einfache Holzkonſtruk⸗ 
tionen ſind hauptſächlich die Hängewerke, die Sprengwerke und die Häng⸗ und Sprengwerke. 

Bei deren Berechnung ſei von gleichförmig verteilter Vollbelaſtung ausgegangen. Bei 
der Verteilung der Laſten ift je nach Lage des Falles auf die in II. § 12 angegebenen größeren 
Drücke auf die Mittelſtützen Rückſicht zu nehmen. Sind die Laſtverteilungen beſtimmt und 
die Auflagerdrücke berechnet, ſo reicht in der Regel das Kräfteparallelogramm hin, um die 
Stabkräfte zu ermitteln. 
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Beiſpiel 95. Ein Sparrendach fei mit der Geſamtlaſt Q = Pı + Pe + Ps be 
laſtet, wie groß ſind die Kräfte in den einzelnen Hölzern. 

Aufl. Die Knotenpunktslaſt Pe am Firſt zerlegt fih in die Kräfte 
Si und Se, die fih aus einem Kräfteparallelogramm ergeben und bei 
ſymmetriſcher Geſtaltung gleich groß ſind. Am Traufpunkt zerlegt ſich 
S in T und V. Die Kraft T beanſprucht den Hauptbalken auf Zug — 
in der Regel wird er auch noch durch unmittelbar aufgelegte Laſten auf 
Biegung beanſprucht ſein. — Die Seitenkraft V addiert ſich zu der Trauf⸗ 
punktsbelaſtung P: und liefert mit derſelben zuſammen den Auflagerdruck, den der Dachſtuhl 
auf die Umfaſſungswand ausübt. 

Beiſpiel 96. Ein Hängewerk diene als Träger eines Fußgängerſteges und ſei mit 
Q kg belaſtet. Wie groß find die Kräfte in deffen Hölzern. 


Bild 1. 


. Aufl. Nach II. § 12 entfallen auf die Stützpunkte 
r 3 i = 15 10 
je Fi = P = 195 auf die Hängeſäule P. = IE Q. 


at 
Bild 2. Bild 3. 


Dieſe Kraft zerlegt fih in die Strebenkräfte Sı und S, zu 
deren Beſtimmung das Kräfteparallelogramm oder das Kräfte⸗ 
dreieck dienen kann. Die Strebenkräfte geben an den Fußpunkten der Streben die Seitenkräfte 
T und V, letztere addieren fih mit P, bezw. Ps und liefern die Auflagerdrücke P. E V = P; -+ V. 
Der Hauptbalken erleidet unter der Hängeſäule fein größtes Biegungsmoment. Vgl. II. § 12, 
Fall 1. 

Beiſpiel 97. Eine „über dem Hohlen“ ſtehende Riegelwand enthält nebengezeichnetes 
Spreng- und Hängwerk. Wie groß find die Kräfte in demſelben, wenn auf die Hänge- 
ſäule P, und Pz und auf die Eckpunkte des Sprengwerks Q, und Q, wirken. 

Aufl. Die Laft Qı + Pı zerlegt fih in die Streben- 
kraft S: und in die Kraft T im Spannriegel. Beide Kräfte 
können mittels des Kräfteparallelogrammes oder mittels des 
Kräftedreieckes beſtimmt werden. Das gleiche gilt für die 
Raft Ce und Pe. Die Strebenkräfte zerlegen fih am 
Strebenfußpunkt in die Seitenkräfte H und V. Aus dem 
Bild 4. Bild 5. Kräfteplan ift zu erſehen, daß V = Qı -+ P, und H= T wird. 


IV. § 4. Gegliederte Holzkonſtruktionen. 


Bei den gegliederten Holzkonſtruktionen werden die Kräfte aus den im oberen Teil 
liegenden Stäben nicht unmittelbar auf die unten befindlichen Hölzer übertragen, ſondern es 
ſind Zwiſchenglieder eingeſchaltet, welche die Übertragung vermitteln und meiſt dazu dienen, 
den Unterbau nicht unter jeder Reihe von oberen Hölzern, ſondern nur in beſtimmten Zwiſchen⸗ 
räumen herzuſtellen. Dieſer Zwiſchenraum heißt bei Dächern Bundweite, der vollſtändige 
Ausbau liefert die Hauptgebinde, zwiſchen welchen ſich die Leergebinde befinden. Bei 
Gerüſten und Brücken bilden die Joche die Unterſtützung, deren Abſtand wird Jochweite genannt. 

Die Berechnung geht von den Leergebinden aus, man beſtimmt deren Drücke auf die Zwiſchen⸗ 
glieder, meiſt Pfetten genannt und unterſucht ſodann die Wirkung der Pfettendrücke auf dem 
Dachſtuhl oder das Joch. 
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Beiſpiel 98. Die Kräfte in den Hölzern eines doppelten ſtehenden Kehlbalken⸗ 
dachſtuhles ſind zu ermitteln. 


Aufl. Bei der Berechnung des Leergebindes, Bild 1, geht man vom Firſtpunkt aus, 
Bild 2. Beim Knotenpunkt 


an der Stuhlpfette, Bild 3, Az /N „ JANS 10000 HN ! 
8 8 N 3 2 . Ne RT I REHE 
denkt man ſich die Knotenpunkts⸗ r f N = 


Ba Be J~” TER x 
laſt in eine Komponente Se nach | N P; YA N m Hi Ih I III 
dem Sparren und in eine Kom⸗ ; E: 
ponente N ſenkrecht zu dem⸗ Bild 4. Bild 3. Bild 2. Bild 1. Bild 5. 


ſelben zerlegt, Bild 4. Sodann zerlegt man N in Vertikal⸗ und Horizontalkräfte V und H. 
Die Horizontalkraft gibt den axialen Druck im Kehlbalken, zu welchem noch die Wirkungen 
der Biegung des Kehlbalkens durch die Belaſtung des Kehlgebälkes kommen. 

Der vertikale Druck V ftellt die Belaſtung der Stuhlpfette durch das Leergebinde dar. 
Im unteren Sparrenteil wirken 8. + Sa. 

Das Hauptgebinde erleidet beim Vorhandenſein von vier Leergebinden auf jedem Stuhl⸗ 
pfoſten den Druck 5 V. Mit dieſen Kräften wird der Bundbalken auf Biegung beanſprucht. 

Beiſpiel 99. Die Kräfte in den Stäben des ſtehenden Pfettendachſtuhles ſind zu 
ermitteln. 

Aufl. Die Berechnung geht denſelben Weg wie im vorigen Beiſpiel. Die Komponente H 
beanſprucht aber die Pfette auch noch im horizontalen Sinne auf Biegung, weil keine Kehlbalken 
vorhanden ſind. Die beiſtehenden Kräftepläne geben die Kraftwirkungen an. Im unteren 
Sparrenteil wirken, als Folge von P, die Kraft S, 
und als Folge von Pa die Kraft 82, alfo gu- 
jammen 81 ＋ 82 = S. Die Vertikalkomponente 
dieſer reſultierenden Kraft gibt am Traufpunkt 
jedes einzelnen Sparrens mit Ps zuſammen⸗ 
genommen den Auflagerdruck, ſ. Bild 9. Auf 
den unteren Sparrenteil des Hauptbinders 
wirken von den Laſten P, die Vertikalkompo⸗ 
nenten (n + 1) V, wenn die Anzahl der Leergebinde n ift; ferner vom Firſtpunkt des Haupt- 
gebindes noch 1 Pi. Unter der Einwirkung dieſer Laſten tritt der in beiſtehender Kräftefigur, 
Bild 10, ermittelte Sparrendruck S + S, und der Druck T im Hauptbalken auf. Letzterer er- 
leidet überdies noch Biegung. 

Beiſpiel 100. Liegender Pfettendachſtuhl mit Knieſtock und 5 Leergebinden auf 
jedem Bund. 

Aufl. Die Leergebinde werden berechnet, wie beim ſtehenden Pfettendachſtuhl. Der 
Druck auf die Dachpfette wird beim Vorhandenſein Bild 12. Bild 13. 
von 5 Leergebinden zwiſchen zwei Hauptgebinden 6 V. 
Aus dieſem Druck ergibt ſich die Kraft R im Spann⸗ 
riegel R. Im unteren Sparrenteil wirken 81 + Sa 
welche die Komponenten Va und Hu geben. Vu bean- 
ſprucht die Knieſtockpfetten auf Biegung, Ha geht durch 
die Knieſtockzange auf die Strebe über und beanſprucht 
dieſe auf zuſammengeſetzte Feſtigkeit. Bild 11. Bild 14. 

Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 19 


Bild 9. Bild 7 


Bild 6. Bild 8. Bild 10. 


Kapitel V 
Eiſen- und Holzverbindungen. 
Einleitung. 


Der Berechnung der Nietenverbindungen wird eine kurze Erörterung der Vernietungen 
im allgemeinen, die ſtreng genommen in den Vortrag über Eiſenkonſtruktionen gehören würde, 
vorangeſtellt, um zunächſt das Verſtändnis der Schüler für dieſen ihnen meiſt noch fremden 
Gegenſtand zu wecken. 

Bei Zuſammenſetzungen von Eiſenkonſtruktionen aus einzelnen Teilen werden Vernietungen 
nötig. Der Feſtigkeit der Vernietungen iſt die allergrößte Aufmerkſamkeit zu ſchenken, die 
Herſtellung der Nietung mit tunlichſter Sorgfalt zu bewerkſtelligen. Die Herſtellung geſchieht 
in der Weiſe, daß der mit dem Setzkopf ſchon verſehene Niet in heller Rotglut in die Niet⸗ 
löcher geſteckt und ſodann mit einem Eiſenſtock, der eine dem Nietkopf entſprechende Höhlung 
beſitzt, unterſtellt wird. Hierauf findet die Stauchung des die Konſtruktionsteile verbindenden 
Nietſchaftes und ſchließlich die Formung desſelben mittels eines Schellhammers ſtatt, d. h. es 
wird der Schließkopf geſchlagen. Der fertige Niet ſoll in der Kopfmitte noch ſchwach kirſchrot 
glühend ſein. Durch die ſchließliche Erkaltung des Nietes findet eine ſtarke Zuſammenpreſſung 
der vernieteten Teile ſtatt. 


A. Diefen- und Schrauben verbindungen von Eiſenkeilen. 


Sowohl durch dieſe Zuſammenziehung der Bolzen beim Erkalten der geſchlagenen Nieten 
und durch das Anziehen eingeſetzter Schrauben entſteht in den Berührungsflächen der ver⸗ 
bundenen Eiſenteile eine Zuſammenpreſſung, welche zur Folge hat, daß ſich dem Abgleiten 
dieſer Flächen voneinander ein Reibungswiderſtand entgegenſtellt. Da dieſer Widerſtand jedoch 
gerade im Augenblick der Gefahr verſagen wird, weil dem Bruch Geſtaltsveränderungen vor- 
angehen, rechnet man auf dieſe Reibung nicht, ſondern bemißt die Vernietung ſo, daß deren 
Scherfeſtigkeit den Zuſammenhang der vernieteten Teile gewährleiſtet. 

Die Feſtigkeit der Vernietungen hängt außer von den Abmeſſungen der Nietung auch 
von dem Material der Nieten, von deren Verarbeitung und von der Herſtellung der Niet⸗ 
löcher ab. 

Das Material für Nieten ſoll neben hoher Feſtigkeit ein reichliches Maß von Zähigkeit 
und Dehnbarkeit erhalten. Die letztere Eigenſchaft hat dem Nieteneiſen die uneigentliche Be⸗ 
zeichnung der Weichheit verſchafft. Für Nieten aus Schmiedeiſen werden in der Regel 
3800 kg/ gem, für ſolche aus Flußeiſen 4200 kg/ dem Zugfeſtigkeit gefordert. 

Bei der Verarbeitung der Nieten iſt zwiſchen kalter und warmer Nietung zu unter⸗ 
ſcheiden. Bei dem ſchon oben erwähnten Anwärmen der Nieten iſt eine zu lange Dauer der 
hellen Rotglut oder gar Übergang in die Weißglut zu vermeiden, weil ſich ſonſt die Molekular⸗ 
beſchaffenheit des Eiſens ändert. Dieſe Gefahr und die Gefahr des „Anbrennens“ der Nieten 
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beim Anwärmen ſteigert ſich bei der Verwendung dünner Nieten, fo daß man Nieten mit 
Schaftdurchmeſſern bis zu 10 mm beſſer kalt verarbeitet. Das Anſtauchen der Schließköpfe 
an kalten Nieten eilt nicht jo ſehr, wie bei der warmen Nietung, es kann und muß mit Schonung 
erfolgen, wobei namentlich auf allmähliches, nicht zu gewaltſames Stauchen zu achten iſt, da⸗ 
mit keine Riſſebildungen und ſonſtige Zerſtörungen der Nieten eintreten. Von der Herſtellung 
kugelförmiger Form des Schließkopfes wird bei kalter Nietung beſſer abgeſehen. Es genügt, 
wenn eine regelmäßige Aufſtauchung, die frei von Zerreißungen ſein ſoll, erzielt worden iſt. 

Die Herſtellung der Nietlöcher kann durch Bohren oder durch Stanzen erfolgen. Das 
Stanzen oder Lochen iſt eine gewaltſame Handlung, bei der es nicht ohne Schädigung der 
Nietlochwand oder der Nietlochleibung abgeht. Der hiedurch entſtehende Feſtigkeitsverluſt er⸗ 
reicht verſchiedene Werte. Er iſt bei kalt gewalztem oder gehämmertem Material größer als 
bei den warm gewalzten Eiſen. Ein kleinerer Feſtigkeitsverluſt wird durch das Lochen bei 
Schweißeiſen, ein größerer bei Flußeiſen verurſacht. Das Lochen hat bei großer Eiſendicke 
ſchädlichere Folgen als bei geringen Eiſenſtärken. Der Verluſt an Feſtigkeit durch das Lochen 
beträgt etwa 20—30°/o der urſprünglichen Feſtigkeit. 

Die Anordnungen der Vernietungen müſſen daher ſo gewählt werden, daß die Nietloch⸗ 
leibungen, welche durch das Stanzen einen Verluſt an Feſtigkeit erlitten haben, ſo mäßig be⸗ 
anſprucht werden, daß der für die geſamte Konſtruktion vorgeſchriebene Sicherheitsgrad gegen 
Bruch auch bei den Nietlochleibungen gegen Aufquetſchen vorhanden iſt. Aus dieſem Grunde 
pflegt man bei Zulaſſung von Stanzungen die Beanſpruchung der Nietlochwand bei Schweiß⸗ 
eiſen auf 1400 kg / gem und bei Flußeiſen auf 1600 kg/ gem zu beſchränken, obſchon die Stauch⸗ 
grenze oder der Stauchbeginn bei beiden Materialien viel höher liegt, nämlich auf etwa 
2300 kg/qem bei Schmiedeiſen und 2600 kg/ gem bei Flußeiſen. 

Mit der Feſtſtellung der angeführten zuläſſigen Beanſpruchungen auf Stauchung von 
1400 und 1600 kg/gem hat man alſo beim Schmiedeiſen für das Vorkommen von 
2300 — 1400 2600 — 1600 2 
a 7 u nn > 0,385, d. h. wieder 
39% Verluſt an Feſtigkeit Vorſorge getroffen; jo hohe Verluſte find aber in der Regel nicht 
vorhanden. 

Schließlich möge noch darauf hingewieſen werden, daß die Feſtigkeit einer Nietung 
weſentlich beeinträchtigt wird, wenn die Nietlöcher nicht genau aufeinander ſtimmen. 

Die Prüfung der Nietung iſt ſtets und ganz beſonders bei kalt geſchlagenen Nieten er⸗ 
forderlich. Die Nieten müſſen mit ihren Köpfen ſo dicht auf den vernieteten Eiſenteilen ſitzen, 
daß nicht die geringſte Bewegung wahrnehmbar iſt. Man prüft dieſe Bedingung dadurch, 
daß man die empfindliche Fingerſpitze auf den einen Nietkopf legt und mit einem kleinen 
Hammer einen mäßigen Schlag auf den andern Nietkopf in der Richtung der Nietſchaftachſe 
führt. Iſt der Niet nicht feſtgeſchlagen, ſo fühlt man den Schlag an der aufgelegten Finger⸗ 
ſpitze als mehr oder weniger ſtarke Erzitterung. Bei tadellos geſchlagenen Nieten iſt keinerlei 
Erzitterung zu fühlen. 

Bei der Berechnung der Vernietungen ſind zu beſtimmen: die Bolzenſtärke, die Anzahl 
der Bolzen, deren Abſtand und Gruppierung. 


= 0,39, d. h. 39 %%, bei Flußeiſen von 
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V. § 1. Solzenflärke. 


Es find zwei Hauptkonſtruktionen zu unterſcheiden: 

1. Sämtliche Stäbe, welche an einem Knotenpunkte zuſammenkommen, ſind durch einen 
einzigen Bolzen verbunden (ſ. Bild 1 Taf. III). Der Durchmeſſer D des Bolzens iſt dann 
ſo zu wählen, daß der Bolzenquerſchnitt der größten, der von den Stäben ausgeübten Kraft 
auf Abſcherung zu widerſtehen vermag. Bei längeren Bolzen iſt die Beanſpruchung auf Biegung 
wohl zu beachten; um ihretwillen ſind gewöhnlich ſtärkere Bolzenquerſchnitte nötig, als um der 
Abſcherungsſpannung willen. Die Biegungsfeſtigkeit der Bolzen kommt nicht nur bei den Hol- 
verbindungen, ſondern auch bei Verbindung von Eiſenteilen in Betracht, ſobald der Bolzen 
eine größere Länge erhalten muß. 

2. Die einzelnen eiſernen Stäbe werden an einer Knotenplatte durch eine Anzahl Schrauben 
oder Nieten befeſtigt (f. Bild 2 Taf. III). Die für jeden Stab nötige Anzahl Bolzen ift fo 
zu wählen, daß die Summe der Bolzenquerſchnitte imſtande ift, die im Stab tätige Kraft auf 
die Knotenplatte zu übertragen. Dabei wird ein Bolzendurchmeſſer d angenommen, welcher in 
der Regel das Maß von 12 mm nicht unter⸗ und von 25 mm nicht überſchreiten ſoll. Iſt 
ô die Eiſenſtärke der zu vernietenden Stäbe ꝛc., jo ift der Bolzendurchmeſſer 

d= 26 
zu nehmen, weil dann die Lochwand nicht überanſtrengt wird, auch wenn die Feſtigkeit des 
Nietbolzens voll ausgenützt wird. 


V. § 2. Anzahl der Schrauben oder Nieten. 


Als Regel iſt feſtzuſtellen, daß — mit Rückſicht auf die Gefahren beim Erwärmen und 
Schlagen der Nieten — ein Stab niemals mit weniger als zwei Nieten zu befeſtigen iſt, im 
übrigen beſtimmt ſich die Anzahl der Schrauben oder Nieten aus der Scherfeſtigkeit derſelben. 
Die Scherfeſtigkeit des Nieteiſens ift im allgemeinen / der Zugfeſtigkeit des Eiſens überhaupt, 
ſo daß alſo die zuläſſige Beanſpruchung auf Abſcherung mindeſtens 

Sı = S. / = 600. % = 480 kg/ qem beträgt. 

In der Regel werden /. 700 = 560 kg/ gem und unter Vorausſetzung ganz forg- 
fältiger Herſtellung der Nietung bis zu 700 kg/ gem Scherbeanſpruchung zugelaſſen. 

Iſt der Bolzendurchmeſſer d beſtimmt, ſo läßt ſich berechnen, welche Kraft ein Bolzen⸗ 
querſchnitt zu übertragen vermag (vgl. Tabelle in § 5) und man erhält ſchließlich durch Diviſion 
mit dieſer Kraft in die Kraft, die in dem zu befeſtigenden Stab wirkt, die Anzahl der nötigen 
Bolzenquerſchnitte. 

Bei Berechnung der Niet- oder Schraubenbolzenanzahl ſelbſt ift zu unterſcheiden zwiſchen 
einſchnittigen Bolzen und zweiſchnittigen Bolzen. Bei den einſchnittigen Bolzen (f. Bild 2 
S. 149) kommt der Bolzenquerſchnitt nur einmal zur Wirkung, es ſind alſo ebenſoviele Bolzen 
nötig, als Bolzenquerſchnitte berechnet werden. Bei den doppelſchnittigen Bolzen (ſ. Bild 3 
©. 149) wirken zwei Bolzenquerſchnitte, es genügen daher halb jo viel Bolzen als Querſchnitte 
berechnet worden ſind. 

Aus V. § 1 geht hervor, daß die Anſchluß⸗ oder Knotenplatten für doppelſchnittige Ver⸗ 
nietung oder Verſchraubung die Eiſenſtärke 26 erhalten müſſen (ſ. Bild 3). 


Beiſpiel 101. Ein Bolzen von 1,5 em Durchmeſſer hat einen Querfchnitt 


md? m. 1,52 
f = > 2 I = 1,7 gem, 


er vermag ſomit eine Kraft von P = 1,7.480 = 800 kg zu übertragen. 

Iſt alſo z. B. die Stabkraft 8400 kg, d. h. iſt ein Stab, in 
welchem 8400 kg Zug wirken, zu befeſtigen, ſo werden ar = uU 
Bolzenquerſchnitte von 1,5 em Durchmeſſer nötig. Sind die Bolzen 
einſchnittig, ſo müſſen 11 Bolzen zur Anwendung kommen. Sind die 


Bolzen doppelſchnittig, ſo genügen = = 6 Bolzen. 


V. § 3. Abſtand der Nieten oder Schrauben. 

Der Abſtand der Nieten oder Schrauben unter ſich und von 
den Stab⸗ oder Blechrändern iſt ſo reichlich zu bemeſſen, daß weder 
ein Ausſchlitzen, noch ein Abreißen zu ſchwacher Stellen, noch eine 
Überanſtrengung des Eiſens zwiſchen zwei Bolzenlöchern eintreten kann. 

Dieſen Übelſtänden wird dadurch vorgebeugt, daß man den Abſtand des Lochmittelpunktes 
vom Eiſenrand mindeſtens gleich 36, d. h. gleich der Zfachen Eiſenſtärke, und den Abſtand 
der Lochmittelpunkte unter fich mindeſtens gleich 6 6, d. h. gleich der 6fachen Eiſenſtärke 
macht (f. Bild 1), wobei vorausgeſetzt ift, daß der Bolzendurchmeſſer nach V. § 1 gewählt ift, 
nämlich d = 26. 


V. § 4. Die Stellung der Nieten und Schrauben. 

Die Stellung der Nieten oder Schrauben iſt hauptſächlich mit Rückſicht auf kleinſtmög⸗ 
liche Verſchwächung des Querſchnittes der zu verbindenden Stäbe anzuordnen. 

Dieſe Gruppierung ergibt ſich für Laſchenvernietungen aus folgender Betrachtung: 
Im Querſchnitt AA, Bild 1, beſteht Verſchwächung durch ein einziges Bolzenloch; es ſind 
alfo von dem urſprünglichen Querſchnitt des Stabes fo viele gem abzuziehen, als das Rechteck d ô 
enthält (f. Bild 1 unten). Im Querſchnitt BB find (nach Bild 1) zwei Löcher alfo 2d. ô qem 
abzuziehen; trotzdem iſt der tatſächlich noch nutzbare Querſchnitt des Stabes in BB nicht ſtärker 
beanſprucht als in AA, weil in dem (allerdings mehr verſchwächten) Querſchnitt BB nur noch 
ein Teil der Kraft zur Wirkung kommt, nämlich im Falle der Abbildung 1 nur noch ¾ P, 
da ½ P durch den Bolzen in AA ſchon auf die Stoßplatte übertragen wurde. Im Quer- 
ſchnitt CC (Bild 1) kommen nur noch ⅜ P zur Wirkung, fo daß derſelbe, obwohl drei Löcher 
in ihm ſitzen, nicht mehr beanſprucht iſt, als Querſchnitt AA oder BB. Man ſieht aus dieſer 
Betrachtung, daß tatſächlich bei der in Bild 1 gewählten Gruppierung nur ein Bolzenloch bei 
Berechnung der Verſchwächung in Abzug zu bringen iſt. Hätte man dagegen die 9 Bolzen 
fo geſtellt, daß je drei, wie im Querſchnitt CC, Bild 1, beiſammen geweſen wären, jo würde 
ein weit größerer Stabquerſchnitt notwendig geworden ſein, weil hier drei Bolzen⸗ 
löcher die Verſchwächung ſchon im erſten Querſchnitt bewirkt hätten. 

Es iſt ſomit immer ein Bolzenloch voranzuſtellen und von dem ausgehend die 
Anzahl der Löcher in einem Querſchnitt allmählich zu vermehren. 

Bei Knotenplattennietungen, Bild 4, ſind die Verhältniſſe inſofern andere, als es in 
der Regel nicht nötig iſt, mit nur einem Niet am Stabende abzuſchließen, denn einerſeits 
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ift der im Stab hier noch wirkſame Kraftteil ſehr klein, die ſtärkere Verſchwächung des Stab⸗ 
querſchnittes bleibt daher unſchädlich und andererſeits iſt der Querſchnitt der Knotenplatte 
meiſt ſo groß, daß die Verſchwächung durch mehr als ein Nietloch ebenfalls unſchädlich bleibt. 
Für die Befeſtigung der Knotenplatte an einem durchlaufenden Stab (Gurtung, Sparren zc.) 
iſt der Berechnung der nötigen Nietzahl die Reſultierende aus den Kräften in den anzu⸗ 
ſchließenden Stäben, wenn dieſe Kräfte immer gleichzeitig wirken, zu Grunde zu legen. Sind 
mehr Stäbe auf einer beliebigen Knotenplatte befeſtigt, ſo iſt die Vernietung nicht nur ſo zu 
bemeſſen, daß fie jeder einzelnen Stabkraft entſpricht, ſondern auch, daß die ungünſtigſte Reſul⸗ 
tierende, die ſich aus der Zuſammenſetzung zweier Stabkräfte bilden läßt, die Vernietung der 
Knotenplatte an den andern Stäben nicht überanſtrengt. 

Beiſpiel 102. Die Flacheiſen in Bild 1 haben 18 em Breite und 1 em Eiſenſtärke. 
Der Durchmeſſer der Nieten beträgt d = 25 = 2 cm, Lochweite 2,1 cm. Welcher Zug P 
darf in den Flacheiſen wirkſam ſein? 

Aufl. Der Querſchnitt des Flacheiſens ift 18.1 = 18 gem. Als Nietverſchwächung 
tritt bei der gewählten Nietengruppierung nur ein Nietloch auf und es iſt daher abzuziehen 
d. 6 = 2,1. 1 = 2,1 dem, fo daß nutzbar bleiben 18 — 2,1 = 15,9 gem. Die zuläſſige Bean- 
ſpruchung des Flußeiſens ift s = 800 kg/gem, ſomit darf werden P = 15,9. 800 = 12 700 kg. 

Beiſpiel 103. Es iſt zu unterſuchen, ob die Vernietung des Stoßes der Flacheiſen in 
Bild 1 für den im Beiſpiel 102 berechneten Zug P = 12 700 kg ſtark genug iſt. 

Aufl. Der Nietdurchmeſſer ift d = 2 em, ſomit dürfen auf einen Nietquerſchnitt 
nach V. $ 2 mindeſtens f. 81 = . 12. 480 = 1500 kg kommen. Vorhanden ſind 9 ein⸗ 
ſchnittige Nieten, diefelben vermögen daher 9. 1500 = 13 500 kg zu übertragen. Die Ber- 
nietung iſt alſo genügend ſtark. 

Bemerkung. Die Stoßplatte muß 18 em breit und 1 cm dick ſein. 


V. § 5. Nietentabelle. 
Gebräuchliche Nietdurchmeſſer ſind in nachſtehender Tabelle angegeben. Das Nietloch wird 
in der Regel um 1 mm weiter gebohrt, um das Einſtecken des glühenden Nietes zu erleichtern. 
In der Tabelle ſind die Kräfte berechnet, welche auf einen Nietbolzen auf Abſcherung 
wirken dürfen, ſowohl für die gewöhnliche Annahme der zuläſſigen Beanſpruchung auf Ab⸗ 
ſcherung von s = 480—560 kg/gem, als auch für den zuläſſigen Höchſtwert dieſer Beanz 
ſpruchung s = 700 kg/ gem. 


Ein Nietquerschnitt überträgt bei einer 
Beanspruchung auf Abscherung von 


I 
| 
Nietbolzen- | Nietbolzen- 

Durchmesser Querschnittsfläche — ꝛ . — 
| in gem s = 480 kg/gem | s = 560 kg/ gem | s = 700 kg / qem 
| ũ—XZ—I—UIU— PP —— ̃ — 
| 
| 


f eine Kraft P von 
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V. 86. Die Schubfeſtigkeit der Holzverbindungen. 
Bei der Berechnung der Feſtigkeit der Holzverbindungen ſpielen die Schubfeſtigkeit des 
Holzes und die Sicherheit gegen Zerquetſchung ſenkrecht zur Faſerrichtung, ſowie endlich die 


Gefahr des Aufſpaltens des Holzes die hauptſächlichſte Rolle. Beiſpielsweiſe entſteht bei der 
Aufhängung des Hauptbalkens an die Hängeſäule in Bild 2 S. 144, wenn zu dünne Schrauben 
Eiſens, ſondern auch ſo zu bemeſſen, daß das Holz nicht unter den ſtark konzentrierten Drücken 
zu dünner Bolzen aufſchlitzt. Man trifft aus dieſem Grunde ſelten Bolzen von weniger als 
der beiden ſeitlich an den Schraubenbogen herabgehenden vertikalen Flächen. Könnten dieſe 
nicht widerſtehen ſo würde das im rechtsſeitigen Teil nebiger Abbildung 

ji || 
Schraubenbolzen gemeſſen mit dem Abſtand e der oberſten Schraube vom s 
unteren Ende der Hängeſäule multipliziert. Die widerſtehende Flächengröße 
ift, nicht überſchreiten. Nach II. § 4 beträgt die Schubfeſtigkeit beim Nadelholz etwa 40 bis 
45 kg/ dem, bei Hartholz etwa 75—85 kg / gem; begnügt man fih mit 4 fachem Sicherheits⸗ 
7 fachem Sicherheitsgrad, welcher ſchon den gewöhnlichen vorkommenden Erſchütterungen hin⸗ 
länglich Rechnung trägt, erhält man 6 kg/ em bei Nadelholz und 10—12 kg qem bei Hartholz. 
an den oberen Enden der Hängeſäule Bild 2 S. 144. Das vor dem Zapfen ſtehende Holz⸗ 
prisma bis zum Holzende muß ſo lang ſein, daß es von der Horizontalkomponente der 
Bild 3 bei der Verſatzung 1. b. Wirkt in der Verbindung 8 908 8 
Druck, ſo tritt, für dieſes Prisma entlaſtend, ein bedeutender . * 
des Strebendruckes ein. Iſt das Auftreten des Druckes nicht immer geſichert, oder will man 
den Reibungswiderſtand vermehren, jo preßt man das Streben- oder Sparrenende mit Schrauben, 
Reibungswiderſtand zwiſchen den Flächen von Anplattungen mittels Schrauben, die durch die 
Anplattung geſteckt und feſt angezogen werden. 


verwendet werden, die Gefahr des Aufſpaltens oder Ausſchlitzens des unteren Endes der 

16 mm Durchmeſſer, häufiger haben die Bolzen 20—25 mm Durchmeſſer. 

ſchraffierte Holzſtück herausgeſchoben. Das Maß der widerſtehenden Flächen 

ift daher 2. b. e. Wirken in der Hängeſäule S kge Zug, fo ift die Schubbean⸗ Bild 1. 

grad, was ſelbſt für ganz ruhende Belaſtung ſehr wenig iſt, ſo ſind die zuläſſigen Schub⸗ 
Die Schubfeſtigkeit des Holzes ſichert den Beſtand der Verbindungen auch bei Anwendung 

Strebenkraft nicht mittels des Zapfens hinausgeſchoben 

Reibungswiderſtand in der Berührungsfläche zwiſchen dem Hirnholz der Strebe oder des 

Bügeln und dgl. noch ſtärker auf dem Balken oder die Schwelle feſt, wie z. B. in vorſtehender 


Hängeſäule. Der Schraubenbolzendurchmeſſer iſt daher nicht nur nach der Feſtigkeit des 
Bei genügend dicken Schrauben widerſteht das untere Ende mit der Schubfeſtigkeit 

wird erhalten, wenn man die Dicke b der Hängeſäule in der Richtung der 

ſpruchung nn und dieſer Wert ſoll die zuläſſige Schubbeanſpruchung, welche nicht ſehr groß 

beanſpruchungen des Nadelholzes 10—11 kg/ gem, des Hartholzes 18—21 kg / gem; bei 

von Zapfen, Verſatzungen und dgl., ſo z. B. an den Sparrenfüßen in Bild 1 S. 144 oder 

werden kann. Die auf Schub widerſtehenden Flächen meſſen 3 

nach Bild 2 bei der Zapfenverbindung 1 (2d -+ t) und nach — en 

Sparrens und der Langholzfläche des Balkens oder der Schwelle infolge der Vertikalkomponente 

Abbildung 3 für eine Verſatzung angegeben iſt. In ähnlicher Weiſe vermehrt man den 
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Ganz allgemein ift hier feſtzuſtellen, daß manche Holzverbindungen, die ihren Zweck feit 
Jahrzehnten zu erfüllen vermochten, ohne die Mitwirkung der Reibungswiderſtände ſich längſt 
gelöſt hätte. Es iſt deshalb Sache des Konſtrukteurs ſtets die dauernde Erhaltung dieſes 
Hilfswiderſtandes zu ſichern. 

Die Gefahr des Zerquetſchens des Holzes tritt ein, wenn Pfoſten oder Streben auf 
Balken oder Schwellen aufſtehen und zu ſtarke Druckbeanſpruchungen ſenkrecht zur Faſerrichtung 
verurſachen. Der Zahlenwert für die zuläſſige Quetſchbeanſpruchung ift etwa 15 kg/ qem. 
Man ſucht den Widerſtand gegen Quetſchen durch eiſerne Bänder, welche die Faſern zuſammen⸗ 
halten und am ſeitlichen Ausweichen hindern ſollen, zu erhöhen. Genügt dieſes Mittel nicht 
oder kann man dasſelbe nicht anwenden, ſo wählt man eichene Schwellen, weil das Eichenholz 
dem Zerquetſchen größeren Widerſtand entgegenſtellt, oder legt man Sohlſtücke aus Eiſen 
oder Eichenholz auf die Balken oder Schwellen und ſtellt die Pfoſten erſt auf dieſe druck⸗ 
verteilenden Zwiſchenlagen. 


V. § 7. Verdübelte Balken. 


Zwei aufeinander gelegte Balken von gleichem Querſchnitt würden — abgeſehen von der 
Wirkung der Reibung in der Berührungsfläche — gegen Biegung nur denſelben Widerſtand 
leiſten, wie zwei nebeneinander gelegte Balken. Will man die beim Aufeinanderlegen von 
Balken geſchaffene größere Balkenhöhe nutzbar machen, ſo iſt dafür zu ſorgen, daß die in der 
Berührungsfläche auftretenden Schubkräfte übertragen werden können, daß, mit andern Worten 
geſagt, ſich nicht der eine Balken biegen kann, ohne den andern in Mitleidenſchaft zu ziehen. 
Die Übertragung der in der Berührungsfläche auftretenden Schubkräfte geſchieht nun nicht etwa 
durch Verleimung, ſondern durch Einſetzen von Dübeln und durch Zuſammenhalten der Balken 
mittels vertikaler Schrauben. Nach Herſtellung dieſer Verbindung bildet bei freier Auflagerung 
des verdübelten Balkens auf zwei Stützen der Querſchnitt des oberen Balkens die Druckzone, 
der Querſchnitt des unteren Balkens die Zugzone des Verbundquerſchnittes. Die Anzahl, die 
Abmeſſungen und die Entfernungen der Dübel ſind ſo zu bemeſſen, daß die Verdübelung die 
Schubkräfte ohne Überanſtrengung des Holzes zu übertragen vermag. Diesbezügliche theoretiſche 
Entwicklungen würden hier zu weit führen, es genüge daher bezüglich der praktiſchen Anord⸗ 
nungen der Verdübelungen auf das „Techniſche Studienheft“ Nr. 3, S. 33 und 34 zu ver⸗ 
weiſen und bezüglich der Berechnung des Widerſtandsmomentes des Verbundquerſchnittes an- 
zuführen, daß man annäherungsweiſe als wirkſame Höhe des verdübelten Balkens nur die 
tatſächliche Höhe vermindert um die Dübeldicke in die Rechnung einführt; von dem Breiten⸗ 
maß ift die Schraubenlochweite abzuziehen. Aus dem reſtlichen Wert b und h ergibt ſich dann 
wie ſeither W = / bh“. 

Bei einer anderen annäherungsweiſen Berechnung werden die Widerſtandsmomente W. 
der einzelnen Balkenquerſchnitte und das Widerſtandsmoment W, des als ein Ganzes gedachten 
verdübelten Balkens berechnet. Man nimmt ſodann als nutzbares Widerſtandsmoment W, des 
Verbundquerſchnittes Wo = (2 We ＋ W.) an. 


Kapifel VI. 
Steinkonſtruktionen. 
A. Berechnung von Mauern. (8 1—10.) 


VI. § 1. Allgemeines über die Standfeſtigkeit der Manern (Stützlinie). 


Auf eine Mauer können außer ihrem Eigengewicht beliebig gerichtete Kräfte einwirken, 
ſo daß das, durch den Schwerpunkt der Mauer gehende, vertikal abwärts wirkende Gewicht 
nicht die einzige Kraft iſt, welche die Mauer angreift (ſ. Bild 1 Taf. IV). Die Standfähig⸗ 
keit einer Mauer ſchreiben wir im folgenden nur dem Gewicht der Mauerſteine und der Reibung 
derſelben aufeinander zu. Zugfeſtigkeit des Mörtels wird bei der Berechnung nicht voraus⸗ 
geſetzt. Dementſprechend kann man die Wirkung ſämtlicher inneren Kräfte in einer Mauer⸗ 
fuge erſetzt denken durch eine Kraft. Ein Kräftepaar iſt undenkbar, da alle inneren Kräfte 
gleich gerichtet ſind, weil nach obigem nur Druckkräfte in Rechnung genommen werden. Würde 
man in der Rechnung auf die Zugfeſtigkeit des Mörtels Rückſicht nehmen, ſo müßten die 
Grundſätze der Biegungslehre bei den folgenden Entwicklungen berückſichtigt werden. Es unter⸗ 
bleibt dies aber, weil die Zugfeſtigkeit der Mörtelfuge, wie ſoeben bemerkt, in der Regel nicht 
zuverläſſig genug erſcheint. 

Berechnet man für eine Fuge die Reſultierende aus den Kräften, welche oberhalb dieſer 
Fuge wirken, einſchließlich des Eigengewichtes des Mauerteils, der auf dieſer Fuge ruht, ſo 
muß dieſe Reſultierende mit den inneren Kräften in der Fuge die 3 Gleichgewichtsbedingungen: 
ZM=0, H= 0, ZV=0 erfüllen, d. h. man erhält folgende Bedingungen für die 
Standfähigkeit eines Mauerteiles: 

XM = 0 gibt 1. die Reſultierende muß die Standfuge innerhalb des Mauerprofiles 

treffen; 

ZH = 0 gibt 2. die Reſultierende darf nicht um mehr als den Reibungswinkel von 

Mauerwerk auf Mauerwerk von der Senkrechten zur Fuge abweichen; 

XV o gibt 3. die Reſultierende darf nicht jo groß und fo gelegen fein, daß die 

zuläſſige Beanſpruchung des Mauerwerks überſchritten wird. 

Sit Bedingung 1. nicht erfüllt, jo könnten nur Zugſpannungen in der Mauerfuge das 
Umkanten des auf dieſer Fuge ſtehenden Mauerteils verhindern, wie Bild 2 Taf. IV zeigt. 
Auf Zugſpannungen im Mauerwerk ſoll aber nicht gerechnet werden. Etwa nötige Abhilfe 
iſt zu erreichen durch Vermehrung des Mauergewichts und der vertikalen Belaſtungen, oder 
Verminderung der horizontalen Kräfte (meiſt H⸗Komponenten ſchiefer Drücke) oder Fugenver⸗ 
breiterung, letzteres namentlich beim Fundament. 

Iſt Bedingung 2. nicht erfüllt, ſo tritt eine Verſchiebung der Mauerteile übereinander 
ein. Denkt man fih die Reſultierende R in eine Normalkomponente N und eine Komponente P 
parallel zur Fuge, wie in Bild 3 Taf. IV zerlegt, ſo muß die Wan, P durch 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 
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den Reibungswiderſtand W in der Fuge (und die Feſtigkeit des Mörtels) aufgehoben werden. 
Inſolange nun Xa kleiner als der Reibungswinkel ift, kann die Parallelkomponente ganz 
außer acht bleiben. 

Der Reibungswinkel wird allgemein zu 30 angenommen; fein oberſter Grenzwert mag 
bei 45° liegen. 

Künſtliche Hilfsmittel: Dollen, Zapfen ꝛc., Zementmörtel. 

Bedingung 3. beſchränkt nicht nur die Größe der Reſultierenden, ſondern ſie ſchließt 
auch die Forderung ein, daß der Angriffspunkt der Reſultierenden dem Profilumfang nirgends 
zu nahe kommt. Inwiefern auch eine nicht übermäßig große Reſultierende zu große Bean⸗ 
ſpruchungen erzeugen kann, wenn ihr Angriffspunkt A dem Profilumfang zu nahe liegt, iſt 
aus II. $ 15 und VI. § 2 zu erſehen. 

Hilfsmittel: Geſtaltung des Mauerprofils nach Maßgabe der Kraftwirkungen. 


Skühlinie. 

Die Beanſpruchungen in einer Mauer ſind nicht überall gleich. Es kann z. B. für 
einzelne Fugen die Neigung der Reſultierenden der angreifenden Kräfte beſonders groß, alſo 
hauptſächlich das Verſchieben der Mauerteile zu befürchten ſein; während in anderen Fugen 
etwa die Größe der Normalkomponente N und namentlich die Lage des Angriffspunktes A 
der Reſultierenden, d. h. auch der Kraft N maßgebend iſt. In den praktiſch vorkommenden 
Fällen iſt meiſtens letzteres entſcheidend für die Standfähigkeit einer Mauer. Man beſtimmt 
daher für verſchiedene aufeinander folgende Fugen den Angriffspunkt & der Reſultierenden 
der äußeren Kräfte, den ſogenannten Stützpunkt. Um die Lage der Stützpunkte in ver⸗ 
ſchiedenen aufeinander folgenden Fugen deutlicher hervorzuheben, pflegt man die Punkte A, As A, 
durch eine fortlaufende Linie, die Stützlinie, zu verbinden. Dieſe Linie hat alſo mit der 
Richtung des Druckes in den Mauern keinerlei weitere Beziehung als aus obigem hervorgeht, 
insbeſondere pflanzt ſich der Druck durchaus nicht entlang derſelben fort. Die Lage der 
Stützpunkte gibt den Charakter der Standfähigkeit der betreffenden Mauern an, namentlich 
zeigt dieſelbe ſofort, wo ſich die ſogenannten „gefährlichen Fugen“ oder „Bruchfugen“ 
befinden; dieſe ſind dort, wo ſich die Stützlinie einer der Begrenzungslinien des Mauerprofils 
am meiſten nähert. 


Auffindung der Stützlinie bei Mauern. 

1. Zeichneriſch. Um die Angriffspunkte A der jeweiligen Reſultante der äußeren 
Kräfte zu beſtimmen, verwendet man ein Kräftepolygon. In Bild 4a und 5 Taf. IV ift 
folgendermaßen verfahren: 

P, und Pa aus Bild 4a find in Bild 5 zunächſt zu der Reſultierenden R = AC 
zuſammengeſetzt; zu derſelben kommt noch das Mauergewicht Q, des oberſten Mauerteiles, 
und man erhält nun die Reſultierende A Cı. Durch den Schnittpunkt der Reſultierenden von 
P, und Pe, mit der Kraftrichtung von Q, wird mit A C, eine Parallele gezogen, bis die erſte Fuge 
in A, getroffen wird. Da in Bild 4a) P., Pe und Q, ſich zufällig in einem Punkt O ſchneiden, 
ſo iſt durch denſelben OA, || AC, zu ziehen. 

Für Fuge II ift Pı Po und (Qı + Qe) zu einer Reſultierenden A Ce in Bild 5 zuſammen⸗ 
zuſetzen. Mit dieſer ift eine Parallele O A,, durch O (nicht A,) zu ziehen, wodurch A, erhalten 
wird. In gleicher Weiſe erhält man durch eine Parallele O As mit A Cs den Angriffspunkt 
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As in Fuge III und ſchließlich gibt eine Parallele mit der Reſultierenden A C, von P., Pe und 
(Qi + O + Qs + 9), welche durch O gezogen wird, den Punkt A.. 

Zwiſchen Fuge IV und V kommt außer dem Eigengewicht Qs des Mauerteiles noch die 
Kraft Pe hinzu. 

Es wirkt alfo auf Fuge V die Reſultierende Re = AC, der oberhalb Fuge IV ge- 
legenen Kräfte und des Eigengewichtes; ferner die Kraft Py und das Eigengewicht Qs. Dieſe 
3 Kräfte ſchneiden fih im allgemeinen nicht in einem Punkt. Man ſetze daher zunächſt R. 
und P, zu einer Reſultierenden AD in Bild 5 zuſammen, ziehe mit AD durch den Schnitt E 
von OA, und Ps in Bild 4 eine Parallele, bis die Richtungslinie von Qs getroffen wird in 
On, durch O, zieht man nun mit A Cs eine Parallele (nötigenfalls wie in Bild 4a rückwärts) 
und erhält As. Im weiteren wird man mit A Ce, AC; 2c. je eine Parallele durch O, ziehen u. ſ. f., 
wie oben bei O geſchehen iſt. 

Die Verbindungslinie A, As As .. . . As gibt die Stützlinie der Mauer. Fuge IV und VII 
find „gefährliche Fugen“ und die Beanſpruchungen derſelben find nach VI. § 2 zu berechnen. 
Dasſelbe iſt wegen des Fundaments in Fuge VIII nötig. 

Eine andere Art der Konſtruktion der Stützlinie f. bei VI. § 7. 


2. Rechneriſch. Zur Verwendung kommen die drei Gleichgewichtsbedingungen: 
SH = 0 ZV = oO TMS o. 

Hieraus ſieht man ſchon, das zur Berechnung zunächſt die Gegenreſultante der an⸗ 
greifenden Kräfte ins Auge gefaßt wird. Ihre Komponenten feien H und V (f. Bild 4 b). 
Die Horizontal- und Vertikalkomponenten P. und P, der angreifenden Kräfte ſeien zeichneriſch 
oder rechneriſch beſtimmt worden. 

Alsdann geſtaltet ſich z. B. die Berechnung für VI folgendermaßen: 

XH = o PI — Pu + He, hieraus He = Ph — Pu, 
ferner SV = O = Ph + + te. . Pr ＋ H eV.. 
alſo V. = Pi + Pr + Q + + +. Pr + ＋ Qo 

Zur Aufſindung des Angriffspunktes A, dient die Momentengleichung mit Drehpunkt Be. _ 
SM = o = PI d — [Qi + Q + Qs + l. d- [Qs + Oel. e — Pr (d 9) — Pu. h“ — Pr. f 

FR. . VIX — Ho, 


hieraus x — Priti + Q+ O.. O AI:. Oe . Er A- El- K. A. Er NK. 
EFFECT AA BI 


Man hätte zur Momentengleichung auch die Kräfte P“ und P“ ſelbſt, mit ihren aus 
der Figur abzumeſſenden Hebelarmen pe und ps verwenden können, da jedoch die H- und 
V -Komponenten ſchon bekannt find, werden meiſt diefe verwendet, weil deren Hebelarme in 
Zeichnungen für die Praxis meiſt eingeſchrieben ſind, ſomit ſie unmittelbar die Abmeſſungen 
der Mauer angeben. Aus VI. § 2 geht hervor, daß die Berechnung der Reſultanten ſelbſt 
nicht nötig wird. Der Wert iſt übrigens zeichneriſch oder rechneriſch leicht zu finden. In 
derſelben Weiſe kann die Berechnung für alle übrigen Fugen durchgeführt werden. 


VI. § 2. Beanſpruchung infolge einſeitiger Belastung. 
Irgend ein Stab aus beliebigem Material fei mit einer Kraft N, welche um e jeitlich 


von der Stabachſe angreift, aber parallel der letzteren geht, belaſtet (ſ. Bild 6 Taf. IV oder 
Bild 1 und 2 in II. § 15). Man denke ſich in der Stabachſe 2 gleiche und entgegengeſetzt 
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gerichtete Kräfte N angebracht, dann hat fih in dem Kräfteſyſtem nichts geändert, da die 
hinzugefügten Kräfte unter ſich im Gleichgewicht ſind. Die in der Figur durch einen Quer⸗ 
ſtrich bezeichneten Kräfte N geben aber ein Kräftepaar, deſſen Moment M = N.e ift. ar 
noch übrige in der Stabachſe wirkende Kraft N erzeugt eine Beanſpruchung von 8. = F 
welche an jeder Stelle der Querſchnittsfläche F dieſelbe Größe hat und ſich daher nach Bild 7 
Taf. IV darſtellt. = 

Das Kräftepaar biegt den Stab und erzeugt eine Beanſpruchung se = * T 
sz ſtellt fih nach Bild 8 dar. 

In jeder Fuge wirken nun tatſächlich beide Beanſpruchungen gleichzeitig, ſo daß ſich 
Bild 9a und 9b als Darſtellung für die Beanſpruchung ergeben, in welchen sı und se aus 
Bild 7 und 8 zuſammengenommen find (ſ. Beiſpiele am Schluß des Paragraphen). 

Sobald man nun die Linie der Beanſpruchung in Bild 9b hat, find die Bean- 
ſpruchungen der Fuge bekannt, weil ſie einfach die Ordinaten dieſer Linie ſind, welche in dem 
für die Darſtellung angenommenen Maßſtab zu meſſen ſind. Dieſe Linie iſt eine Gerade, es 
iſt daher nur nötig, zwei Punkte derſelben aufzufinden. 

In Bild ga iſt über dem Schwerpunkt der Fuge s = sı ＋ 82 = s +0 = St. 


Man fand aber sı = 5 fomit iſt ein Punkt der Linie der Beanſpruchung gefunden. 


Ein zweiter Punkt iſt die Stelle, wo infolge der en etzten en die Span- 
nung = 0 ift, d. h. dort wo sı ss ift oder F = „d. h. 5 = = - und hieraus 
J 1 


ſchließlich y = Zr Mit diefem zweiten Punkt äh a iſt dieſe ſelbſt beſtimmt. 
—ůů ä —— 


Inſolange dieſer zweite Punkt noch auf die Fuge fällt, treten, wie Bild 9 zeigt, Zugſpannungen 
auf. Verläßt derſelbe die Fuge, ſo iſt, wie Bild 10 zeigt, nur Druck in der Fuge vorhanden. 
Die für y entwickelte Formel ift allgemein, ohne Rückſicht auf die Geſtalt der Querſchnitts⸗ 
fläche, gültig; kann alſo z. B. zur Berechnung rechteckiger, runder ringförmiger u. ſ. w. Körper 
verwendet werden (Bild 114—11d). Das Trägheitsmoment J und ebenſo das auf der nächſten 
Seite erwähnte Widerſtandsmoment ſind dabei ſtets für diejenige Schwerpunktsachſe zu be⸗ 
rechnen, welche zur Verbindungslinie des Angriffspunktes der Kraft N mit dem Schwerpunkt 
der Querſchnittsfläche ſenkrecht ſtets (vgl. Bild 11a). 

Beſonderer Fall: Querſchnitt rechteckig. 

Man betrachtet einen Mauerteil von der Länge !, welcher nach Bild 12 und 13 belaſtet ift. 

Zeichneriſche Ermittlung der Beanſpruchung. 

Zur Konſtruktion der „s“ Linie hat man nach dem Vorhergehenden in der Fugenmitte D 


in Bib 14 Taf. IV DG = sı = = aufregen 
i i 
Im Abſtand y = I. e von der Fugenmitte wird, wie oben gefunden s = o. 
; 1b? J ½1 1b? b? 
&3 ift = — = == = — 
iſt nun J 15 und ye F alfo ye bI” d. h. y = jp Aus 


dieſer Gleichung läßt fich y berechnen, oder folgendermaßen ne 
Teile in Bild 14 AB = b in 3 gleiche Teile, errichte über beliebigen — einen Halb- 


kreis. Alsdann ift im rechtwinkligen A CEB D E = CD. DB = e Ver⸗ 


6 2 12 


S w@ 
E 
do 
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bindet man den Angriffspunkt L der Kraft N mit E und macht X LEK = 90°, fo ift im 
rechtwinkligen Dreieck LEK KD. DL = DE, d. h. KD. e = 1525 oben fand ſich 
ye = A alfo muß fein KD = y. Die gerade Verbindungslinie von K mit G gibt die 
„S"-Q&inie. 

Rechneriſche Beſtimmung der Fugenbeanſpruchung. 

Die rechneriſche Beſtimmung der Fugenbeanſpruchungen, von welchen man faſt ſtets nur 
die Kantenpreſſungen Smas und Sum wiſſen will, geſtaltet fih einfacher, als die zeichneriſche 
Beſtimmung. 

Entlang der dem Angriffspunkt benachbarten Kante tritt die Beanſpruchung Smas = Sı -+ Se, 
entlang der en Kante Smin = Sı — Sg ein. Es ift aber die e Druckbean⸗ 


ſpruchung s = F und die Biegungsbeanſpruchung sə = 
-a N a Ne N 
** Dt Tee > b.i 2 e), 
Sollen feine Zugſpannungen im Mauerwerk eintreten, fo darf se nicht größer werden 
als sı. Die zuläſſige Grenzlage für den Stützpunkt ergibt fih daher aus sı = se, d. h. 
> Abr „ hieraus e = 5/6 oder mit Worten: Inſolange der Stützpunkt inner- 
halb des mittleren Drittels der rechteckigen Fugenbreite bleibt, erleidet das 
Mauerwerk nur Druckbeanſpruchungen. 


wW = m 0 „ alſo wird 


Liegt der Stützpunkt auf dem Drittelspunkt, fo wird s: = Te = = Zn 
und man erhält Sm = Sı + S2, 5 h. in der dem Stützpunkt benachbarten Kante wird die Druck⸗ 
beanſpruchung Sm = 281 = 2 55 F d. h. doppelt jo groß, wie für den Fall, daß die Reſul⸗ 
tierende im Schwerpunkt der Fugenfläche angreifen würde. Entlang der entgegengeſetzten Kante 
wird Sm = Sı — 82 = 0, d. h. diefe Stelle ift ſpannungslos. 

Greift die Reſultierende außerhalb des mittleren Fugendrittels an, fo würden 
zwar theoretiſch Zugſpannungen in dem Gemäuer auftreten, allein es wird auf dieſe nicht ge⸗ 
rechnet und man denkt ſich die Fuge dort, wo die Zugſpannungen auftreten ſollten, klaffend. Man 
erachtet die Mauer dann trotzdem für ſtandfähig, wenn der Fugenteil 3a (Bild 17) im ſtande 
iſt, ohne Überanſtrengung die Laſt N zu tragen. Für dieſen Fugenteil liegt der Stützpunkt 
wie beim vorigen Fall auf dem Drittelspunkt, alfo wird sm = er 3, 1 die Beanſpruchung ent⸗ 


lang der dem Stützpunkt benachbarten Mauerkante. Dieſer Wer darf die zuläſſige Bean⸗ 
ſpruchung des Mauerwerks nicht überſchreiten. 

Beiſpiel 104. In Bild 12 und 13 Tafel IV fei die Fugenbreite, d. h. die Mauer- 
dicke b = 90 cm, die Fugenlänge 1 = 100 cm, die Kraft N = 54 000 kg und der Abſtand 
des Kraftangriffspunktes von dem Fugenflächenſchwerpunkt e = 10 cm. Wie groß iſt die 
Beanſpruchung des Mauerwerkes? 

Aufl. Die in Bild 7 dargeftellte Beanſpruchung sı auf Druck wird 

Sı = * er = 6 kg/ qem. 
F 90.100 = 

Zur Berechnung der Beanſpruchung se auf Biegung hat man M = N.e = 54 000.10 

= 540 000 emkg. 
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; 1b? 100.902 
Das Widerſtandsmoment der Fugenfläche wird W = Zu = 135 000 ems. 


i M 540 000 

Die Biegungsbeanſpruchung des Mauerwerks ift daher se = x 135 000 4 kg/ qcm. 

Dieſe Beanſpruchung ſtellt ſich nach Bild 8 dar, und man erhält ſomit nach Bild 10 
Taf. IV die Beanſpruchung entlang der dem Stützpunkt benachbarten Mauerkante (rechts in 
unſerem Beiſpiel) sı + se = 6 + 4 = 10 kg/ gem und entlang der entgegengeſetzten Kante 
(links) 81 — sS: = 6 — 4 = 2 kg/ qcm. 

Unmittelbar kann man dieſe Reſultate erhalten aus 

N 54 000 ( 6. 
— Be — — = 10 2 Kg 

Sa = FI ($ + — 2) 90. 100 14 10 kg/ gem und 2 kg / qem. 

Beiſpiel 105. Der Durchmeſſer einer Säule fei D = 60 cm. Eine Kraft N = 30000 kg 
wirke ſenkrecht auf die Fugenfläche in einem Abſtand e = 7,5 em vom Querſchnittspunkt. 
Wie groß ſind die Beanſpruchungen der Säule? 

Aufl. Es ift s. = . = 0 = 10,6 kg/ gem reine Druckbeanſpruchung vor- 
handen; ferner ift M = 30 000. 7,5 = 225 000 cmkg und W = ta er aiioa, 

M 225 000 


„ „* — 2 — — — Eee Fa rt 1 K 
alfo wird die Biegungsbeanſpruchung s? = w ~ 41 200 10, kg/ qcm. 


Die größte Beanſpruchung an dem der Kraft zunächſt liegenden Punkt des Fugenumfanges 
wird daher Sı ＋ 82 = 10,6 + 10,6 = 21,2 kg/ gem. 

Die kleinſte Beanſpruchung tritt auf an dem von der Kraft entfernteſt gelegenen Punkt 
des Fugenumfanges. Sie wird sı — Sə = 10,6 — 10,6 = 0 kg/gem. Die Darſtellung der 
Fugenbeanſpruchung ſ. Bild 16 Taf. IV. 

Der Abſtand e = 7,5 cm ift 1/8 des Durchmeſſers. So lange e < D/8 bleibt, find 
nur Druckbeanſpruchungen in der Fuge vorhanden. Wird e D/8, fo treten auch Zugbean⸗ 
ſpruchungen in der kreisförmigen Fuge auf (f. Bild 9). 

Beiſpiel 106. Im Beiſpiel 104 ſei e = 15 cm geworden. Wie groß find die 
Kantenpreſſungen? 

Aufl. = = (1+- + i 15 = 30.200 ( + ie) = 12kg/gem und Okg/gem. 
Dieſes Reſultat kann man unmittelbar erhalten, wenn von Anfang an beachtet wird, daß 


90 
= 15 em = y~” 13 ift. Für dieſen Fall wurde feſtgeſtellt sm = 281 = 2 10 900 
= 12 kg/ qem und auf = entgegengeſetzten Seite sm = 0. 


Beiſpiel 107. Der in Beiſpiel 104 genannte Abſtand ſei e = 20 cm geworden. 
Welche größte Beanſpruchung tritt infolgedeſſen in der Fugenfläche auf? 

Aufl. Der Angriffspunkt der Kraft hat das mittlere Drittel der rechteckigen Fugen⸗ 
fläche verlaſſen und befindet fih in einem Abſtand a = ns = 7 — 20 = 25 cm von 


2 
der Bagitau, alſo 2.54000 der dem Stützpunkt benachbarten Kante die Beanſpruchung 
. Fa T= 3750 > 14,4 kg/ qom eintreten. 


Beiſpiel 108. Die Balkenlage der Empore einer Kirche ruht auf eingemauerten 30 em 
breiten Konſolen. Wie groß ift die Beanſpruchung des Mauerwerks bei P — 3400 kg Druck 
auf die Konſole. Abbildung S. 159. 
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3400 


Aufl. Reine Druckſpannung sı = 0 ~ 2,3 kg / qem; Exzentrizität des Stütz⸗ 
punktes e = 10 -+ 25 = 35 cm, alfo Biegungsmoment M = 3400.35, Widerſtands⸗ 
moment der Lagerfuge W = 3 = nn, aljo Biegungsbeanſpruchung 


eu (8400.85): (5 -)= 9,5 kg / gem. 
Die größte Beanſpruchung des Gemäuers an der 
Vorderkante der Wand ift ſomit unter der Konſole sə + sı 
= 2,3 + 9,5 = 11,8 kg/qem, während über der Konſole 
an deren Hinterkante das Gemäuer eine nach oben gerichtete 
Beanſpruchung von s: — 81 = 9,5 — 2,3 = 7,2 kg / qem 
erleidet. 
Auch dieſe Reſultate laſſen ſich unmittelbar erhalten 
aus der Formel 
3400 0 6.35 


N i = .— 7,2 kg F 
Sm = 30.50 ) +11,8 bezw. — 7,2 kg / em 


— 50 

Die hier berechneten Beanſpruchungen kommen zu den 
in dem Gemäuer infolge der Geſamtkonſtruktion noch auf⸗ 
tretenden Beanſpruchungen hinzu. Wenn nun der betreffende 
Wandteil 1,20 m breit iſt und oberhalb der Lagerfuge, auf 
welcher die Konſolen liegen, 8000 kg Belaſtung vorhanden 
find, fo ift die Mauer im allgemeinen ſchon mit 8000: (120. 60) 
= 1,1 kg/gem beanſprucht. Die reſultierende Druckbean⸗ 
ſpruchung im Mauerhaupt unter der Konſole iſt daher 
11,8 +11 = 12,9 kg/gem und entlang der hinteren 
oberen Kante des Konſolſteines wirkt auf das Gemäuer nach oben eine Druckbeanſpruchung 
von 7,2 — 1,1 = 6,1 kg/ gem. 


VI. § 3. Freiſtehende Mauern und Schornſteine. 


Unter freiſtehenden find zweihäuptige Mauern verſtanden, welche weder eine Waſſer⸗ noch 
eine Erdmaſſe oder dergl. zu ſtützen haben; deren beide Seiten alſo ſichtbar bleiben. 


A. Unbelaſtete Mauern. 

Sind ſolche Mauern unbelaſtet, wirkt alfo auf jede Fuge F nur das Gewicht G des auf 
ihr ruhenden Mauerteils, jo ift die Fugenbeanſpruchung bei zentraler Laſtſtellung s = T 

Häufig erreicht dieſer Wert von s die zuläſſige Beanſpruchung bei weitem nicht, trob- 
dem iſt in vielen Fällen mit Rückſicht auf die Ausführung, in Bezug auf Mauerverband, Be⸗ 
arbeitung der Steine ꝛc. nicht angängig, die Mauern ſchwächer zu machen. Auch ſtatiſche 
Gründe ſprechen dagegen, zu geringe Mauerſtärken anzuordnen, indem Zufälligkeiten in der 
Belaſtung und in der Ausführung der Mauern von großem Einfluß ſein können. Es gilt 
dieſe Bemerkung nicht nur für unbelaſtete Mauern, ſondern für alle Steinkonſtruktionen, bei 
welchen eine Hauptregel iſt, daß man ſich von bewährten Vorbildern nicht gar zu weit entfernt. 
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Mittels der oben gegebenen Formel kann man diejenige Höhe h einer rechteckigen Mauer 
von der Länge 1 und der Dicke b beſtimmen, bei welcher die Fundamentfuge gerade noch das 
Mauergewicht G zu tragen vermag: 

Beifpiel 108. Iſt z. B. nach II. § 5 das Gewicht von 1 ebm Backſteingemäuer 
1600 kg und deffen zuläſſige Beanſpruchung bei gewöhnlicher Ausführung s = 7 kg/ gem, 
oder wenn alles in Meter und Kilogramm ausgedrückt wird s= 7. 100. 100 = 70 000 kg / am, 
fo darf die Belaſtung der unterſten Fugenfläche b. 1. 70 000 kg werden. Die zuläſſige Mauer- 


höhe ergibt fih daher aus der Gleichung G = b. 1. 70000; es ift aber G = b. I. h. 1600, 
alfo b. I. h. 1600 = b. I. 70000, hieraus h = . 1.1800 1600 rund 44 m. 

Man nennt dieſen Wert h die zuläſſige Belaſtungshöhe des Mauerwerks. Würde 
die Mauer höher geführt, ſo müßte eine Überanſtrengung des Materials in der Fundament⸗ 
fuge eintreten. 


Wird das Backſteingemäuer in Zementmörtel ausgeführt, jo ift s = 11 kg/ gem bezw. 
b. 1. 110 000 


s = 11.100.100 = 110000 kg/ am und es wird zuläſſig h = TI rund 69 m. 
Die „zuläffige Belaſtungshöhe“ dieſes Gemäuers iſt alſo weit höher, als diejenige des 
zuvorgenannten; man erſieht hieraus, daß die Belaſtungshöhe in ähnlicher Weiſe, wie der 
Wert für die zuläſſige Beanſpruchung zur Beurteilung eines Mauerwerks dienen kann. Im 
übrigen hat die Angabe der Belaſtungshöhe keinen praktiſchen Wert, da freiſtehende, un- 
belaſtete, prismatiſche und maſſive Mauern von dieſer Höhe nicht vorkommen. 
Erfahrungsgemäße Mauerſtärken. Praktiſch brauchbar ſind Formeln, welche aus den 
Ruinen der altrömiſchen Stadt Adrienne“) abgeleitet wurden und ergaben, daß frei ſtehende 


Mauern, welche dauernd halten follen, bei Backſteingemäuer eine Mauerſtärke von b = 13 bis z 


erhalten müſſen, je nachdem ihre Standfähigkeit kleiner oder größer gewünſcht wird. Dieſer 
Wert b iſt zu multiplizieren bei Hauſteingemäuer mit 0,8; bei Verwendung von lagerhaften 
Bruchſteinen mit 1,25 und bei Findlingen mit 1,9. Dabei iſt jedoch feſtzuhalten, daß als 
geringſte Mauerſtärke bei Backſteingemäuer ½ Stein, bei Gemäuer aus lagerhaften Bruch⸗ 
ſteinen 40 cm, bei Gemäuer aus Findlingen 60 em anzunehmen iſt. 


B. Belafiefe Mauern. 

In der Regel ſind die Mauern nicht unbelaſtet, ſondern ſie haben einer Belaſtung, und 
wäre es auch nur durch den Wind, zu widerſtehen. Die Beſtimmung der Mauerſtärke geſchieht 
bei belaſteten Mauern meiſt indirekt, indem man zunächſt eine Annahme, entſprechend ander- 
weitigen praktiſchen Erfahrungen macht und nun für das angenommene Mauerprofil die 
Beanſpruchung berechnet, ſodann Verſtärkungen oder Verſchwächungen des Profils vornimmt, 
je nachdem fih die Beanſpruchung zu groß oder zu klein ergab und nunmehr für das neu- 
gewählte Profil die Beanſpruchung abermals berechnet u. ſ. f. Bei den belaſteten Mauern 
ift, ſelbſt wenn ihr Profil durchaus nur ein Rechteck bildet, nicht bloß die Fundamentfuge zu 
berechnen, ſondern es ſind Fugen in verſchiedener Höhe und namentlich dort zu berechnen, 
wo neue Kräfte auf den Mauerkörper einwirken, oder wo Mauerabſätze vorhanden ſind. 


) Vgl. Wittmann, Statik der Hochbaukonſtruktionen. 
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Bei der nach VI. § 1 vorzunehmenden Berechnung find die daſelbſt angegebenen 3 Be- 
dingungen zu unterſuchen. Bei der Fundamentſohle iſt daran zu denken, daß hier nicht die 
Feſtigkeit des Gemäuers, ſondern diejenige des Untergrundes maßgebend iſt. Sichere, namentlich 
breite Fundation ſehr wichtig! 

Beiſpiel 109. Der 1,20 m breite Wandteil, welcher die in Beiſpiel 108 zu VI. § 2 
berechnete Konſole enthält, iſt von dem Dachſtuhl zentral belaſtet. Dieſe Belaſtung ſamt dem 
Mauergewicht beträgt, bis zur Fundamentfuge herab berechnet, 10 000 kg. Sit dieſer Wand- 
teil ſtandfähig und wie groß iſt die Beanſpruchung des Gemäuers in der Fundamentfuge und 
des Baugrundes in der Fundamentſohle? 

Aufl. Die Fundamentfuge hat einen Widerſtand von 3400 +- 10000 = 13400 kg 
zu leiſten. 

Die Lage des Angriffspunktes dieſes Widerſtandes erhält man aus TM = 0 am ein- 
fachſten, wenn die Momentengleichung auf die Fugenmitte bezogen wird, dann iſt: 


o = 6. 0 + 13400 . e — 3400 (30 + 10), alo e= = 10 em. 


Der Stützpunkt liegt ſomit genau auf dem Drittel der Fugenbreite, die Beanſpruchung 
wird daher nach VI. § 2 durch die exzentriſche Belaſtung gerade verdoppelt, fie beträgt an 
der Innenkante der Wand N ce : 

Auf der Fundamentſohle ruhen der Konſolendruck P, das Mauergewicht und die Dach⸗ 
laſt G und das Gewicht G, des Fundamentes, welches ringsum 20 em über die Wand vor- 
ſpringt, und nach Tabelle I bei II. § 5 2200 kg/ cbm wiegt. Die Geſtamtlaſt ift daher 
P+G-+G, = 3400 + 10 000 + 1,0. 1,6. 1,1. 2200 = 3400 + 10000 + 3870 = 17270 kg. 


Die Lage des Stützpunkts ergibt fih wie oben aus e = 177705 
Die Beanſpruchung des Baugrundes entlang der inneren Kante der Fundamentſohle 


= 3,7 kg/ qem. 


= 8 ëm: 


wird daher nah VI. § 2 17270 [ 6.81 _ _ e 
Smax. = 100.160 — 100 = 1,08 * 1,48 = 1,6 kgjgem 
und entlang der äußeren Kante 117 270 175 = — 
Smin. — 100.160 1 un "100. — 1,08 . 0,52 — 0,6 kg/ qem. 


Anſtatt die Kräfte P und G und ſodann wieder P, G und G, auf rechneriſchem Wege 
zuſammenzuſetzen, hätte die Zuſammenſetzung auch nach I. § 11 zeichneriſch erfolgen können. 

Sind Mauern auf große Längen in gleichbleibender Weiſe beanſprucht, ſo berechnet 
man dieſelben unter Zugrundelegung eines Mauerſtückes von 1 m Länge, wodurch ſich eine 
kleine Vereinfachung der Berechnung ergibt. 


C. Schornſteine. 

Bei der beträchtlichen Höhe, welche freiſtehende Schornſteine haben — kleinere erhalten 
bis zu 25 m, mittlere bis zu 45 m und außergewöhnlich hohe mehr als 75 m Höhe — iſt 
eine ſorgfältige Unterſuchung der Standfeſtigkeit von beſonderer Wichtigkeit; insbeſondere ſind 
die Beanſpruchungen des Gemäuers und des Baugrundes zu ermitteln und die Abmeſſungen 
des Schornſteines jo zu wählen, daß diefe Beanſpruchungen innerhalb der nach II. § 4 gu- 
läſſigen Grenzen bleiben, und daß außerdem die Beanſpruchungen des Baugrundes unter ent⸗ 
gegengeſetzten Kanten keine zu verſchiedenen werden, weil ſonſt ungleiche Zuſammendrückungen 
des Untergrundes und dadurch ſeitliche Neigungen des Schornſteines eintreten könnten. 


Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 21 
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Bei Windſtille find die Beanſpruchungen der faſt ausnahmslos zur geraden Mittel⸗ 
achſe ſymmetriſch aufgebauten Schornſteine s = ža, 

Bei der Gewichtsberechnung kann davon ausgegangen werden, daß es für ſtatiſche 
Zwecke nicht erforderlich iſt, den körperlichen Inhalt des Gemäuers nach den mathematiſch 
genauen Formeln für einen abgeſtumpften Hohlkegel oder eine Hohlpyramide zu beſtimmen, 
ſondern daß eine Näherungsberechnung genügt. Dieſe Näherungsberechnung wird am richtigſten 
durchgeführt, wenn man die Stockhöhe multipliziert mit dem arithmetiſchen Mittel aus der 
oberen und unteren Fugenfläche. Die Einheitsgewichte des Gemäuers ſind nach II. § 5 an⸗ 
zunehmen. Für Schornſteingemäuer aus ſcharf gebrannten gelochten Ringſteinen wird im 
beſonderen ein Gewicht von 1500—1900 kg/cbm, für ungelochte Ringſteine von 1700 bis 
2000 kg/ebm angegeben. In Anbetracht der gründlichen Austrocknung des Schornſteingemäuers 
iſt es ratſam, keine zu hohen Gewichtsannahmen zu machen, da ſich ſonſt bei der Bau⸗ 
ausführung dieſe Annahme mit dem tatſächlichen Gewicht nicht erreichen läßt und dadurch die 
Standfeſtigkeit des Schornſteines wieder vermindert wird. 

Bei Winddruck iſt der Schornſtein auf Umkippen bezw. auf Biegung beanſprucht. 

Es würde hier zu weit führen, den Winddruck im allgemeinen zu beſprechen; bezüglich 
der gebräuchlichen Annahmen für Schornſteinberechnungen iſt das Folgende anzuführen. 

Als Winddruck gegen eine zur Windrichtung ſenkrechte ebene Fläche ſollen 150 kg/ am 
angenommen werden. Für Schornſteine in beſonders ungünſtiger Lage, wie in Küſtengebieten 
oder auf freier Berglage, ſowie für Schornſteine von mehr als 75 m Höhe kann es geboten 
fein bis zu 200 kg/ am zu gehen. Etwaiger Einfluß der Saugewirkung auf der Leeſeite d. h. 
auf der Windrückſeite iſt in dem Wert von 150 kg enthalten. Der durch benachbarte oder 
umſchließende Gebäude gewährte Schutz des Schornſteines gegen Winddruck ſoll unberückſichtigt 
bleiben. Als Angriffspunkt des gegen eine Schornſteinſäule ausgeübten Winddruckes iſt der 
Schwerpunkt des Vertikalſchnittes dieſer Säule anzuſehen. Auf Schornſteine, die nicht qua⸗ 
dratiſchen Querſchnitt haben, find die verminderten Drücke zu 0,67, 0,70 und 0,75 bei kreis⸗ 
förmigem, achteckigem, ſechseckigem Schaft anzunehmen, wobei für beide letzteren Formen in 
der Diagonale zu meſſen iſt. Bei dieſen Winddrücken ſollen die zuläſſigen Druckbeanſpruchungen 
des Mauerwerkes nicht überſchritten werden und eine Berückſichtigung etwaiger Zugfeſtigkeit 
des Gemäuers nicht erfolgen. — 

Dieſe Feſtſtellungen ſtützen ſich auf die Beſchlüſſe einer Kommiſſion des Zentralverbandes 
der preußiſchen Dampfkeſſel⸗Uberwachungsvereine und des Vereins deutſcher Ingenieure. Häufig 
wird für Mauerwerk aus verlängertem Zementmörtel auf der Windfeite eine Zugſpannung 
von 1,5 kgſqem zugelaſſen (jo z. B. in Nürnberg), wofern die Druckbeanſpruchung auf der 
entgegengeſetzten Seite 9 kg/ gem nicht überſchreitet. Bei dieſer Annahme kann man ſich die 
etwas umſtändlichere Berechnung erſparen, bei welcher nur die Druckzone des Schornſteinquer⸗ 
ſchnittes in Betracht gezogen wird. Was den Gang der Berechnung betrifft, ſo wird die 
Stützlinie aus den nach vorſtehendem beſtimmten Winddrücken auf die einzelnen Stockwerke 
eines Schornſteines und den Gewichten dieſer Stockwerke entweder zeichneriſch oder rechneriſch 
nach Anleitung von VI. § 1 beſtimmt. Für die zeichneriſche Beſtimmung empfiehlt es ſich, 
eine der Breite nach etwa dreifach verzerrt aufgezeichnete Figur zu verwenden, um ſchärfere 
Schnitte der Konſtruktionslinien zu erhalten. Für ſolche verzerrte Figuren iſt alsdann der 
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Maßſtab der Horizontalkräfte ebenfalls dreifach zu vergrößern gegenüber dem Maßſtab der 
Vertikalkräfte. Die Maßſtäbe können alſo beiſpielsweiſe lauten: 


Geometriſcher Maßſtab: Kräftemaßſtab: 
für die Höhen 1:150 für die Vertikalkräfte 1 cm = 6000 kg 
„ „ Breiten 1:50 „ „ Horizontalkräfte 1 cm = 2000 kg. 


Die Beanſpruchungen des Gemäuers werden nach II. $ 15 berechnet. Die Größe 
des Biegungsmomentes kann aus den Winddrücken unmittelbar hergeleitet oder als Produkt 
der Vertikalkomponente und der Exzentrizität der Reſultierenden für jede Fuge beſtimmt werden. 
Dieſe Vertikalkomponente iſt bei horizontalem Winddruck gleich der Summe der auf den be⸗ 
treffenden Fugen laſtenden Gewichte. Die Beſtimmung der Widerſtandsmomente der Fugen⸗ 
fläche geſchieht nach II. $ 7. Die Größe der auftretenden Druckbeanſpruchungen darf feines- 
falls die in II. § 4 angegebenen Werte überſchreiten. Bei kleineren Schornſteinen ift es rat- 
ſam mit der Beanſpruchung nicht bis zu den zuläſſigen Grenzwerten zu gehen, da dieſe Bau⸗ 
werke ſchädlichen Zufälligkeiten weniger zu widerſtehen vermögen als größere Schornſteine. 

Die Lage des Stützpunktes, welche ſich bei der zeichneriſchen Beſtimmung ergeben hat, 
läßt ſich leicht mittels der auf den Fugenſchwerpunkt bezogenen Gleich⸗ 
gewichtsbedingung TM = 0 = TWI — eG prüfen, aus welcher 


1 
1 
120 
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w ; 
e = -50G erhalten wird. 

Dabei dedeutet w den Winddruck auf ein Stockwerk, H die Höhe 
der Reſultierenden dieſes Winddruckes über der betreffenden Fuge, 
G das Gewicht eines Stockwerkes, e den Abſtand des Stützpunktes vom 
Fugenſchwerpunkt. 

Der Sicherheitsgrad gegen Umkippen iſt gleichfalls aus einer 
Momentengleichung zu beſtimmen, welche in Bezug auf die Kante, um 
welche das Kippen droht, anzuſetzen iſt. Der Sicherheitsgrad iſt die⸗ 
jenige Zahl, welche angibt, wie viel mal größer das Moment D/ 2. 5G Ir 
des Eigengewichtes des auf der Fuge laſtenden Schornſteinteiles iſt, als 15 
das Moment SwH der über der Fuge angreifenden Winddrücke; der 


1 572.6 
Sicherheitsgrad wird daher angegeben durch den Bruch SH 


Über die Größe des erforderlichen Sicherheitsgrades gegen Um⸗ 
kippen bei Winddruck ſind beſtimmte Vorſchriften nicht gegeben. Bei 
gut konſtruierten Schornſteinen iſt er in den gefährlichen Fugen meiſtens 
nahezu gleich 2. 

Man könnte hier vielleicht anführen, daß in dem Amtsblatt des 
K. württ. Miniſteriums des Innern vom 16. April 1894 § 3 Abſ. 4 
für Straßenbrücken mindeſtens 1 ¼ fache Sicherheit gegen Umkippen ver- 
langt wird, dagegen müßte aber eingewendet werden, daß für die ſchlank 
gebauten Schornſteine, welche frei in die Luft ragen, unbedingt ein 
höherer Sicherheitsgrad erforderlich iſt; der erwähnte Sicherheitsgrad 2 ſollte nicht weſentlich 
unterſchritten werden. Die Berechnungen werden am beſten in Tabellen vorgenommen, für 
welche vom Verfaſſer das Schema auf S. 164 angelegt worden iſt. Das in den Tabellen 
gegebene Zahlenbeiſpiel Nr. 110 bezieht ſich auf einen in ſehr geſchützter Lage ſtehenden Schorn⸗ 
ſtein, für welchen nur 125 kg/ am Winddruck in Rechnung genommen wurden. 


450 


450 
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Zu Beispiel 110. 


Berechnung der Beanspruchung des Gemäuers 


| Grösse der Beanspruchungen in kg/gem 
inddruekmoment W | A pruchungen un kg/q 


Last auf einer Winddruckmoment 


zusammen auf der 


è G | SwH der Fugenfläche durch Eigengew.) durch Wind a T 
Kuga 7 | * 8 gengen | Windseite | Windrückseite 
kg cmkg | cm? ZG | ZuH s, = % 85 8, = 84 -F So 
N Sa = F = s = -F 
1304 — 964 4750 104 500 | 0,69 — 0,62 | 0,69 -+ 0,62 
475 471.222 = 104500 — — E 5 = 0,69 | -— 5 = 0,68 
Kr 10.180 169 230 | 6900 = 9 (4169 230 jai — 0,07 = 131 
4750 -+ 6480 lin (222 -- 450) ＋ 528.220] 504 — 1004 — | 11230 | 439 350 | 1,15 — 1,60 | 1,15 ＋ 1,60 
| x „„ = 270 833| —— - = 1,15 om 83 2 1,60) G = 
— 11230 = 432 350 10. 150 | 9800 270 838 p = 2,5 
I i 


1 2 0 3 | 4 [o] 6 | 7 8 | 9 10 11 
Gewichtsberechnung für jedes Stockwerk Winddruckberechnung 
ER ae Mittle - e 3 o zi its- 
Stock-] Breiten- Fugen- Be ao Höhe | Körperlicher | Gewicht — Winddruck * 8 eleni 
= 8 28 grad gegen 
werk Abmessungen flächen Pe u (T. TF.) h Inhalt J= F. A) G=J.y| ½ OD. + Du). h 125 kg/ um Stützpunktes| Umkippen 
m am | am m cbm kg qm kg Pe ZwH| D. Z. 
be S o 1,18 050 = 0,88 L (0,63 + 0,69) 2,97. 1600 20.2 4 1.0. 450 0,67. 125. 5,633 1 5 1 
L f| d = 0,80 | a E 4,50 |0,66.4,5 = 2,7% = . 04500 130.4750 
Du = 1,30 z =. sg " 4750 2,104 500 
4. = 0,90 1,33 — 0,64 = 0,69 = 0,66 — 4750 = 5,6 — 471 — 92 — 9,96 
— ———— —ö—ä—ͤ—ẽ —0ö᷑ WERE 
| | | 
= 1 a | h 432 350 150.112 
D. = 1,30 1.86 — 0.50 0 92 5 (0,82 ＋ 0,98) | 4,05 . 1600 f> (1,80 + n BR 125. 6,30 — 2 en 
d, — 080 |" s 82 g | 2 | 11230 | 2.432350 
II. 130 4,50 0,90. 4,5 = 4,05 
„ 12 1,7 % = 0,98“ = 0,0 = 6480 — 6,30 = 598 — 38 = 1,95 
du = 1,00 | | | | 
i | | 
4 15 16 | 
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VI. § 4. Baſſin-, Stütz. und Futtermauern. 


Allgemeines. 

Die Baſſinmauern haben einen Waſſerdruck, die Stützmauern den Druck der Erdhinter⸗ 
füllung und die Futtermauern den Druck des gewachſenen Erdreichs auszuhalten. 

Es kommt übrigens häufig vor, daß eine Mauer verſchiedene Drücke auszuhalten hat, 
3. B. eine Baſſinmauer einerſeits Waſſerdruck, andererſeits Erddruck; vielleicht noch das Ge- 
wicht eines auf ihr ſtehenden Gebäudeteiles, oder einen Gewölbeſchub u. ſ. f. 

Um die äußeren Kräfte kennen zu lernen, welche auf Baſſin⸗, Stütz⸗ und Futtermauern 
wirken, iſt in erſter Linie die Berechnung des Erddruckes und des Waſſerdruckes nötig. 


VI. S 5. Erddruck und Waſſerdruck. 


A. Erddruck. 

Die Erdteilchen bewegen ſich nicht ohne Reibung übereinander, wie dies bei den Waſſer⸗ 
teilchen der Fall iſt, infolgedeſſen ſind bei der Erde Böſchungsanlagen möglich, während die 
Oberfläche des ruhenden Waſſers ſtets horizontal iſt. Die ſteilſte Böſchungsanlage, bei 
welcher die Erde noch ohne künſtliche Befeſtigungsmittel dauernd hält, heißt natürliche 
Böſchung, ſie entſpricht dem Reibungswinkel des Erdmaterials und ſtellt ſich bei auf⸗ 
geſchütteter Erde bald von ſelbſt her, während bei den Böſchungsanlagen im „gewachſenen 
Boden“ der Zuſammenhang der Erdmaſſe, die Kohäſion in Betracht kommt und zunächſt 
ſteilere Anlage ermöglicht. Da jedoch durch die Abwitterung die Kohäſion vielfach aufgehoben 
wird und dementſprechend nur die Reibung der Erdteilchen aufeinander in Wirkſamkeit bleibt, 
ſo kann ſich ſchließlich auch in Einſchnitten die natürliche Böſchung herſtellen. Daraus geht 
hervor, daß alle Erdmaſſen, welche ſich oberhalb der natürlichen Böſchung befinden, einer 
Stützung bedürfen, ſobald ihre Kohäſion nicht ganz unzweifelhaft eine dauernde iſt. 

Dieſe Stütze, welche das Abrutſchen der Erde verhindert, hat dem Erddruck zu wider⸗ 
ſtehen, um deſſen Beſtimmung es ſich hier handelt. Die Berechnung geht davon aus, daß die 
Oberfläche der geſtützten Erdmaſſe eben ſei, oder durch eine Ebene, welche als Oberfläche 
behandelt wird, ausgeglichen werde. Die Berechnung erfolgt in der Regel für einen laufenden 
Meter Wandfläche. Iſt die tatſächliche Länge der Wand a”, fo ift der gefundene Wert des 
Druckes mit „a“ zu multiplizieren, wenn man den Druck auf die ganze Wand will, voraus⸗ 
geſetzt, daß allerorts die Verhältniſſe dieſelben ſind. 

Weicht die Wand AB, welche eine Erdmaſſe ſtützte, aus, fo rutſcht dasjenige Prisma 
AB der Erdmaſſe ab, welches den größten Erddruck auf die Wand ausgeübt hatte; denn 
würde ein anderes Prisma exiſtieren, welches ſtärker drücken könnte, ſo müßte dieſes Prisma 
den Einſturz der Mauer bewirkt haben und derſelben nachrutſchen (ſ. Bild 18 Taf. IV). 
Das Prisma ABX nennt man das Druckprisma. Dasſelbe lehnt ſich einerſeits gegen die 
Wand und ruht andererſeits auf der Fläche AX auf. Es wird auch gehalten durch die 
Reibung längs AX. In gewiſſen Fällen kann man ſogar auf die Reibung an der Wand⸗ 
fläche AB rechnen. 

Zeichneriſche Ermittlung des Erddruckes. 

Unterſuchungen des Gleichgewichtszuſtandes dieſes Prismas zeigen, daß das Druckprisma 

auf folgende Weiſe konſtruiert werden kann: 
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Lege von A aus eine Linie AC unter den natürlichen Reibungswinkel ꝙ der Erdmaſſe 
an (tg = 1:1 ½), ſodann an AB unter demſelben X p auf die der Erde entgegengeſetzte 
Seite die Linie AD und beſtimme einen Punkt X, jo daß DX? = DB. DC), Dann ift 
ABX das Druckprisma. 

Zieht man XF LAC und XG 0 D, fo ift der Erddruck E pro 1 laufenden Meter 
Wandfläche E 2 XP. x0, 


wo y das ſpezifiſche Gewicht der Erde iſt, welches im Mittel 1,6 bis 1,8 beträgt. 

Man erhält E in Tonnen, wenn XF und XG in Meter gemeſſen werden. Die Her- 
leitung dieſer Formel kann hier übergangen werden. 

Der Erddruck wirkt ſenkrecht zur gedrückten Fläche und verteilt ſich über die Mauer⸗ 
fläche ſo, daß ſich eine gerade Linie ergibt, wenn an jeder Stelle der auf dieſe Stelle 
wirkende Druck aufgetragen wird (ſ. Bild 19 Taf. IV). Es kann alſo E bildlich durch das 
AABK dargeſtellt werden. 

Zur Aufzeichnung dieſes Dreieckes ift zunächſt gegeben AB = und es hängt die 
Berechnung von AK vom Maßſtab ab, welcher zugrunde gelegt wird. Will man z. B. durch 
je 1 dem Papierfläche des Dreieckes n kg darſtellen, hat man ſomit den Maßſtab 1 qem 
= „n" kg gewählt, (der beim geometriſchen Maßſtab 1:50 meiſtens überſichtliche Geſtaltung 
gibt, wenn 1 qcm = 400 kg gewählt wird), jo muß fein. 

en n en, do AK = . 1 
Papiermaß, es find alsdann zur Aufzeichnung des AABK alle Maße unmittelbar in „em“ 
zu nehmen ohne Berückſichtigung des geometriſchen Maßſtabes der Figur. Die Reſultierende E 
geht durch den Schwerpunkt dieſes Dreiecks und greift ſomit im unteren Drittel der Wand AB an. 

Bei Erdmaſſen, welche ſtets trocken bleiben, kann man annehmen, daß zwiſchen der 
Erde und der Mauerfläche AB ein Reibungswiderſtand W auftritt. Dieſer lenkt den Erd— 
druck von der Senkrechten zu AB ab und zwar um den Reibungswinkel y! beider Materialien; 
g! ift < p, höchſtens = p zu nehmen. Man nehme p! = t/a bis ½ p an. 

Will man auf dieſen Umſtand, welcher zu geringerer Mauerſtärke führt, Rückſicht 
nehmen, jo hat man nur, wie in Bild 20 Taf. IV X BAD = (p! + p) zu machen. Im 
übrigen bleibt die Beſtimmung des Erddruckes ganz dieſelbe wie oben beſchrieben. 

Will man nicht die Reſultante des Erddruckes, ſondern eine Darſtellung des Druckes 
ſelbſt, ſo erhält man ſtatt Bild 19 nunmehr Bild 21 Taf. IV, in welcher die Dreieckshöhe 
AH = 12 gemacht werden muß, weil das Dreieck BAK kein rechtwinkliges mehr iſt. 

Die Darſtellung des Erddruckes nach Bild 19 und 21 iſt namentlich geeignet zur Be⸗ 
ſtimmung des Druckes auf einen Wandflächenteil AA! Bild 22 Taf. IV. Derſelbe wird an⸗ 


) DX wird am einfachſten mittels des Rechenſchiebers ermittelt, oder graphiſch durch irgend eine der 
Konſtruktionen zur Auffindung der mittleren Proportionalen zwiſchen zwei gezeichneten Größen DB und DC, 
wie z. B. in Bild 18 geſchehen iſt. 

Fällt Punkt D außerhalb des Zeichnungsblattes, fo denke man ſich mit DA eine Parallele durch B gez 
zogen, deren Schnitt mit der Linie A C heiße L, dann kann Punkt G aus A G? = AL. A C und aus dieſem 
Punkt durch die Parallele GX der Punkt X beſtimmt werden, wie fih aus der Betrachtung der ähnlichen Drei- 
ecke mit der Spitze C leicht beweiſen läßt. 
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gegeben durch das Trapez A A. K K, und die Reſultierende desſelben geht durch den Schwer⸗ 
punkt des Trapezes. Hat die Mauer eine gebrochene oder gekrümmte Rückfläche, ſo muß der 
Erddruck auf Wandteile beſtimmt werden, wobei die Figur ſo zu behandeln iſt, als ob jeder 
ſolche Teil für fich bis zur Erdoberfläche reichen würde (f. Bild 23 und 24 Taf. IV). 

Sit die Erdoberfläche nicht eben abgeglichen (Bild 25a und b Taf. IV), fo ziehe man 
eine Ausgleichungslinie fo, daß A BX = ABEHX iğ, und verfahre nun mit Punkt B! 
wie oben für B angegeben, beſtimme alfo DX? = DBI. PC. Es ſtellt alsdann A BIX 
= ABE HX den Querſchnitt des Druckprismas dar, und der Erddruck ift wieder 

E yXP. xc. 

Sft die Erdoberfläche hinter der Mauer um den X ꝙ geneigt, fo liegt Punkt C unend⸗ 
lich weit entfernt, d. h. BC und AC werden zu Parallelen. XF und XG erhalten für jede 
Lage von H dieſelbe Länge. 

Hat man eine belaſtete Erdmaſſe, ſo iſt nur die Belaſtung in eine Belaſtung durch 
Erde umzurechnen und dann die Druckberechnung ebenſo, wie für eine unebene Erdoberfläche 
durchzuführen. 

Für Hinterfüllungsmaterialien, welche auf eine zu ſtützende Wand einen Erddruck oder 
einen ähnlichen, und wie jener zu berechnenden Druck ausüben, werden gewöhnlich folgende 
Zahlenangaben gemacht: 


Gewicht Natürlicher 


2 (45 — / 

Auffallung aus | kg/cbm | Böschungswinkel u ne 
Trockenem Lehmboden | 1500 | 0,217—0,163 
Nassem m . ech 28 1900 | 20—25 | 0,490—0,406 | 
Trockener Tonerde 1600 | 40—50 | 0,217—0,132 
Nasser $ Em 2000 | 20—25 0,490— 0,406 
Nasser Dammer de. 1700 | 30—37 | 0,333—0,249 

Fenchtem Sand. eg 1800 24 0,423 
Trockenen . 1500 | 32 0,809 
Nassem Kies Tag 1900 | 25 | 0,406 
Grobem trockenem Kies. . » .. 1600 ! 36 | 0,262 
Nassem Steinschotter . . . . .. 1600 | 85—40 0,271—0,217 
Trockenes Kalkpulver rer š 500 | 50 0,132 
Gaskohlen (aufgepackt) . . - - - 900 45—50 0,172—0,132 
His a „ „ mu A 850 | 23 0,440 


Getreide . . s. Tab. II Seite as 30 0,333 


Rechneriſche Ermittlung des Erddruckes. 

Der Erddruck läßt ſich auch rein rechneriſch beſtimmen. Die bezügliche Formel lautet 
für lotrechte Stellung der Wand AB = h und wagrechte Geländefläche BC, wenn keine 
Reibung zwiſchen Erde und Mauer in Betracht gezogen wird, bei unbelaſteter Geländefläche 

ö 1 
E = . yh’ tg! (3-2). 


á 


Iſt die Erdauffüllung hinter den Mauern mit p kg/ am belaſtet, jo kommt noch der 
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Betrag EI = p-h tg? (8-2) als Einfluß der Belaſtung dazu. Die Reſultierende von 
E greift im unteren Drittel von AB, diejenige von E, in der Mitte von AB an. 
Die Zahlenwerte für tg? (s-#) find in obiger Tabelle enthalten. 


Beispiel 111. Wie groß wird der Druck einer wagrechten abgeglichenen Hinterfüllung 
mit Erde auf den ld /m einer hm hohen lotrechten Wand? 

Aufl. tep = 1:1½, alfo p etwa 34 5, daher 

E = 5 ha. 0,285 = 5 l. 0, 142 = etwa J y le. 

Sit die Mauer beiſpielsweiſe 4 m hoch und wiegt das Erdmaterial 1700 kg/ ebm, jo 
ergibt fih der Erddruck auf 1 [fd /m Mauer zu E = T. 1700. 4 = 3900 kg. 

Die Reſultierende dieſes Druckes greift in 8 = 133 m über der Mauerſohle an 
und iſt wagrecht gerichtet. 

Beiſpiel 112. Wie groß wird die Druckvermehrung auf den lfd / m an der vorigen 
Wand, wenn die Hinterfüllung mit p kg / am Oberfläche belaſtet wird 


1 
=z 985 = 
E; = p.h.0,285 3,5 p.h. 
1 
Iſt z. B. p = 700 kg/qm, fo erhält man E, = ap 700.4 = 800 kg. 


Die Reſultierende dieſes Druckes greift in halber Höhe der Wand AB alfo 2,00 m 
über der Mauerſohle an. Die Lage der Reſultierenden Es aus E und E, ergibt fih aus 
einer Drehungsmomentengleichung für die Mauerſohle als Drehachſe. Die Reſultierende liegt 
über der Sohle um Ee = —— 9 — 08 = 145 m. 

Beiſpiel 113. Der Erddruck E in Aufg. 111 iſt zeichneriſch zu ermitteln. 

Aufl. In beiſtehender Ab⸗ 
bildung 1 iſt zunächſt die natürliche 
Böſchung AC gezogen, BAD = Xg 
gemacht und alsdann X fo beſtimmt 
worden, daß DX? = DB. D Ciſt. Die 
Linien XF. LAC und XG || D A fallen 
zuſammen, ſie meſſen 2,14 w, alfo wird 
E = 2. 1700. 2,14. 2,14 = 3890 kg. 

Beiſpiel 114. Der Erddruck der belaſteten Hinterfüllung ſoll zeichneriſch beſtimmt 
werden. Bild 2. 

Die Belaſtung von 700 kg/ am, wird durch eine 1700 = 0,41 m hohe Erdſchichte er- 
jest gedacht und nun für die neue Erdoberfläche konſtruiert wie vorig. Es wird XF = 2,36 m, 
alfo der Erddruck Ee = 2. 1700. 2,36. 2,36 — 4730 kg; feine Reſultierende greift in 
4 (4,00 + 0,41) = 1,47 em über der Sohle an. 

Man ſieht, daß die rechneriſch und zeichneriſch ermittelten Reſultate genügend genau 
übereinſtimmen. 

Beiſpiel 115. Eine auf der Erdſeite lotrechte 6,30 m hohe Mauer iſt mit Erde hinter⸗ 
füllt. Es ift der Erddruck auf den lfd /m Wand und auf je 1 m hohe Wandteile zu berechnen. 
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Aufl. E = + 1700.6,3° = 9640 kg. Dieſer Erddruck verteilt fih nach einer Dreiecks⸗ 
fläche auf die Wand, alfo muß der Druck AK auf den 1 em hohen Streifen entlang der Sohle 
jo groß fein, daß E 8g. L 9640 wird. Hieraus ergibt fih AK = 30,6 kg. Die Mittel 
linien m der 1,0 m hohen Trapezteile und des oberen Dreieckes von 1,30 m Höhe ergeben ſich 
aus Proportionen z. B. m: AK = 580: 630, aljo m = AK. zA Für die durch die Flächen⸗ 


teile dargeſtellten Erddruckteile ergeben ſich daher m. 100 kg. Die Ausrechnung wird folgende: 


580 
= "Zar = 282. = 2820 k 
E, 30,8680 82.100 = 2820 kg 
480 
X = — = = 9 8 
Ee 30,6 630 23,4.100 340 kg 
380 
E; = 30,6 530 ~ 18,4.100 = 1840 kg 
E, = 30,6 186 100 = 1360 kg 
N fc 630 — ga —— D 
180 
E; = 30,6 - -530 = 8,8.100 = 880 kg 
Es = 30,6 — 3,1.130 = 400 k 
ee A € 


zuſammen E = 9640 kg. 

Anſtatt dieſer mit dem Rechenſchieber raſch zu erledigenden Proportionalrechnung, kann 
man auch, wie oben angegeben, das A ABK in einem beſtimmten Flächenmaßſtab aufzeichnen, 
einteilen und die Flächenteile abmeſſen und berechnen. Die Reſultierenden der Erddruckteile 
greifen in den Schwerpunkten der entſprechenden Flächenteile an und ſtehen ſenkrecht zur 
Wandfläche. 

Wären die Erddruckteile auf gleich hohe Schichten, etwa auf 7 Schichten von je 0,90 m 
Höhe zu beſtimmen geweſen, ſo hätte ſich eine Vereinfachung daraus ergeben, daß von den 
7 Flächenteilen des A ABK jedes tieferliegende um das Doppelte des oberen förmigen Teiles 
größer ift, als der über ihm liegende Teil, dieſe Teile verhalten fih alfo wie 1:3:5:7:9:11: 13. 
Der obere A fürmige Teil ift aber der 49. Teil des ganzen A ABK, man erhält daher 

E, = 9640: 49 = 197 kg; EG = 591 kg; Ez = 985 kg; E, = 1380 kg; 
E; = 1770 kg; E = 2160 kg; E, = 2560 kg; © = 9640 kg. 

Beiſpiel 116. Die Stützmauer in den Beiſpielen Nr. 113 und Nr. 114 habe 90 em 
Kronenbreite und ½ Anlauf im Haupte. Es iſt zu unterſuchen ob dieſelbe dem Erddruck zu 
widerſtehen vermag und welche Beanſpruchung das Fundamentgemäuer erleiden würde. 

Aufl. Sohlenbreite 0,90 + / . 4,00 = 0,90 + 0,80 = 1,70 m. Auf Umkippen um 
die Vorderkante wirkt das Erddruckmoment 4,7 . 1,45 = 6,8 mt. Das widerſtehende Moment 
wird am einfachſten erhalten, wenn man ſich das Mauerprofil in das rückſeitige Rechteck mit 
0,9. 4,00 = 3,6 qm und das vorne liegende A mit 3. 0,8. 4,0 = 1,6 qm Fläche zerlegt 
denkt. Die dieſen Teilen entſprechenden Mauergewichte find bei von 2,0 t / ebm Einheits⸗ 
gewicht 3,6. 2 = 7,2 t und 16.2 = 3,2 t, fie geben das widerſtehende Moment 
7,2. (0,8 + 0,45) + 3,2. 0,53 = 10,7 mt. Der Sicherheitsgrad gegen Umkippen wäre daher 
nur noch 9 = 1,6 fach; dies ift für eine fo niedere Mauer zu wenig. Vgl. VI. § 8. 


Schmid, Statik u. Festigkeitslehre. 5. Aufl. 22 
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Zur Ermittlung der Fugenbeanſpruchung beſtimmt man, wie in VI. § 4C. gezeigt, die 
Exzentrizität des Stützpunktes. Es wird e = 72 ＋ 3,2 = 65 cm. Der Stützpunkt liegt 
alſo außerhalb des mittleren Drittels der Fugenbreite und zwar von der Vorderkante nur noch 
85 — 65 = 20 em entfernt. Die Normalkomponente der Reſultierenden ift 7,2 + 3,2 = 10,4t. 
Entlang dieſer Kante wird daher die Beanſpruchung 2.330.100 = 3,5 kg/ qem. 

Beiſpiel 117. Der in Beiſpiel 115 berechnete Erddruck von 9640 kg wirkt auf eine 
Mauer, die ebenfalls 90 em Kronenbreite und ¼ vorderen Anlauf hat. Deren Standfeſtigkeit 
iſt zu unterſuchen. 

Aufl. Sohlenbreite 90 5. 6,30 = 90 ＋ 126 = 216 cm, Kippmoment 9,64. 2,10 
= 20,2 mt in Bezug auf die Vorderkante. Widerſtehendes Moment 0,9. 6,3. 2,0. (0,45 + 1,26) 
+ 1,26. 6,3. . 2,0. /. 1,26 26,06, Sicherheitsgrad gegen Umkippen 26,06: 20,2 = 1,3fach, 
Exzentrizität des Stützpunktes 20,2: (11,34 + 7,94) = 105 cm, alfo Entfernung von der 
Vorderkante nur noch 3 em. Die Mauer iſt ſomit nicht mehr hinreichend ſtandfähig. Für 
dieſelbe wäre ein hinterſchnittenes Profil (VI. § 8) zu wählen. 


B. Wallerdrunk. 

Der Geſamtdruck, welchen eine Waſſermaſſe auf eine ebene Wandfläche ausübt, ſteht 
immer ſenkrecht zur Wandfläche und iſt gleich dem Gewicht einer Waſſerſäule, deren Quer⸗ 
ſchnitt gleich der gedrückten Fläche und deren Höhe gleich der vertikal zu meſſenden Höhe des 
Waſſerſpiegels über dem Schwerpunkt dieſer Fläche iſt. Wendet man 
dieſen Satz auf eine Mauerfläche von a Meter Länge an, ſo iſt 
W = a.l.t und zwar in Tonnen, wenn alle Maße in Metern aus- 
gedrückt find. Iſt alfo beiſpielsweiſe die Mauerlänge a — 5 m und 
die Wafjertiefe 1 = 4 m, fo mißt die gedrückte rechteckige Wandfläche 
5. 4 = 20 qm. Die Höhe des Waſſerſpiegels über dem Schwerpunkt 
dieſer Fläche ift t = $ = 2 m, alfo hat der Waſſerdruck die Größe a. 1. t = 5.4.2 
= 40 Tonnen. 

Dieſer Waſſerdruck läßt fich auch durch ein Dreieck darftellen, wie der Erddruck in Bild 19 
Taf. IV und man ſieht aus demſelben, daß die ſenkrecht zur Wandfläche ſtehende Reſultierende 
desſelben gleichfalls im unteren Drittel der Mauer angreift. Der Druck auf einen Teil der 
Mauerfläche wird ebenſo wie beim Erddruck, vgl. Bild 22 und Beiſpiel 118, gefunden, wo⸗ 
fern dieſer Teil auch a Meter Länge hat; auch wird für gebrochene und gekrümmte Mauer⸗ 
flächen der Druck in ähnlicher Weiſe wie beim Erddruck beſtimmt (ſ. Bild 24 Taf. IV). 


Bild 4. 


VI. § 6. Profile der Baffın-, Stütz. und Futtermauern. 


Bei den in VI. § 3 angeführten Mauern iſt die Grundform des Profiles das Rechteck. 

Den verſchiedenen Arten der Beanſpruchung der oben genannten Mauern entſprechen 
dagegen in jedem einzelnen Fall beſondere Profilformen. Dieſe Profilformen zeigen entweder 
ebene, gebrochene und gekrümmte oder abgetreppte Rückflächen. Für ebene und gekrümmte 
Rückflächen gibt VI. § 5 die Beſtimmung des Waſſerdruckes und des Erddruckes an. Für 
abgetreppte Rückflächen wird die Abtreppung, wenn ſie nur in dem oberen Teile der Mauer 
vorhanden ift, vernachläſſigt (f. Bild 26 Taf. IV); verbreitet fie fih aber auf die ganze Rück⸗ 
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fläche, jo kann eine Ausgleichungslinie als Rückſeite angeſehen werden (Bild 27 Taf. IV), wo⸗ 
fern nicht die einzelnen Mauerteile für ſich berechnet werden wollen. 

Bei Berechnung der Fundamentſohlenpreſſung wird felten der Erddruck E“ und E“ auf 
das Fundament ſelbſt (Bild 28 Taf. IV) berückſichtigt. Dies müßte für E“ nur geſchehen, 
wenn der Wert von E“ den Wert von E“ bedeutend überwiegt, z. B. infolge einer Belaſtung 
über dem Terrain auf der Rückſeite der Mauer, welche bei weichem Untergrund von Einfluß 
iſt. Es muß alsdann der Erddruck für die Mauerhöhe H, nicht bloß für h berechnet werden. 
Der Wert von E“, welcher begünſtigend für die Standfähigkeit der Mauer wirkt, wird ſtets 
vernachläſſigt; derſelbe ift im Verhältnis zum Erddruck auf die geſamte Höhe h event. H un- 
bedeutend. 

Die Entwäſſerung der Erde hinter Stütz⸗ und Futtermauern hat auf die Größe der 
Reibungswinkel ꝙ und p!, ſowie auf das ſpezifiſche Gewicht y des Erdmateriales großen Ein⸗ 
fluß, ſie iſt alſo für den Beſtand der Mauern von weſentlicher Bedeutung und beim Auftreten 
von Waſſer nie wegzulaſſen. 

Kommt ein Profil von bewährter Form zur Verwendung, ſo daß es ſich nur noch um 
die Beſtimmung der Mauerſtärke handelt, ſo genügt es meiſtens, die Reſultierende auf die 
Fundamentfuge zu beſtimmen; von der Konſtruktion der Stützlinie kann alsdann abgeſehen 
werden (vgl. Bild 42, 43 und 44 Taf. IV). 


VI. § 7. Saffınmanern. 


Hieher gehören freiſtehende Mauern, welche einſeitigen Waſſerdruck auszuhalten haben, 
ſowie Mauern, welche einerſeits Erddruck, andererſeits Waſſerdruck auszuhalten haben. Die 
Profile dieſer Mauern ſind meiſt trapezförmig. Die dem Waſſer zugekehrte Seite iſt ſchwach 
geneigt, damit der Waſſerdruck, welcher ſtets ſenkrecht zur benetzten Wand wirkt, ein kleineres 
Drehungsmoment und eine kleinere Horizontalkomponente verurſacht. Letzteres iſt von Wert 
für die Richtung der Kraftreſultanten für eine beliebige Fuge, da dieſe Richtung höchſtens um 
den Reibungswinkel von der Fugennormalen abweichen darf. Die dem Waſſer entgegengeſetzte 
Seite der Mauer erhält meiſt einen ſtärkeren Anlauf, um zu erzielen, daß die Stützlinie das 
mittlere Drittel der Mauerfuge nie verläßt, weil Zugſpannungen im Mauerwerk bei Baſſin⸗ 
mauern leicht nachteilig werden könnten, da ſich infolge derſelben Riſſe im Mauerwerk bilden 
würden, durch die das Waſſer einzudringen vermöchte. Zu bemerken iſt, daß beide Anläufe 
mit der Waſſertiefe zunehmen müſſen (ſ. Bild 35a Taf. IV und vgl. Beiſpiel 118). 

Bei der Beſtimmung des Angriffspunktes und der Größe der Kraftreſultanten aus Eigen⸗ 
gewicht und Waſſerdruck für eine beliebige Fuge, welche nach VI. § 1 entweder graphiſch oder 
analytiſch, d. h. zeichneriſch oder rechneriſch geſchehen kann, d. h. kurz geſagt, bei Auffindung 
der Stützlinie ſind zwei verſchiedene Wege möglich. 

1. Beſondere Beſtimmung des Eigengewichtes Q und des Waſſerdruckes W für jeden 
einzelnen Mauerteil zwiſchen je zwei in Betracht gezogenen Lagerfugen und Verwendung der 
fo gefundenen Reſultante, bezw. deren Normal: und Horizontalkomponente zur Berechnung des 
zunächſt darunter liegenden Mauerteils. Bei der graphiſchen Beſtimmung ſtelle man dabei den 
Waſſerdruck durch ein Dreieck dar. 

Die Trapeze BI Cı Co Bz, Be Co Cs Bs Bild 29 Taf. IV ſtellen die Größe des Waſſer⸗ 
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druckes auf die Wandflächenteile B. B und Be Bs dar; der Druck ſelbſt geht je durch den 
Schwerpunkt des Trapezes. 

Zunächſt werden nun bei dieſem Verfahren Qı und W. in Bild 30 Taf. IV zu R. zu⸗ 
ſammengeſetzt und dadurch der Angriffspunkt A, in Bild 29 gefunden, indem durch den Schnitt⸗ 
punkt von Q: und W; eine Parallele mit R. gezogen wird. Durch den Schnitt von R. mit 
Q, wird eine Parallele zur Reſultierenden Re aus R. und Qə gezogen und durch den Schnitt 
von Re und Ws eine Parallele zur Reſultierenden aus Re und Wa, dieſe Parallele gibt As u. f. f. 

Bei dieſem Verfahren wird zwar die Rechnung vereinfacht, aber die Fehlerfortpflanzung 
ermöglicht. 

2. Q und W werden bei jeder Fuge für den geſamten oberhalb dieſer Fuge befindlichen 
Mauerteil beſtimmt, jede Fugenbeanſpruchung alſo unabhängig für ſich gerechnet. Die Dreiecke 
ABI Ci, AB C2 ſtellen je die Größe des Waſſerdruckes auf die Wandfläche von A 
bis B dar. Der Druck ſelbſt geht je durch den Schwerpunkt dieſer Dreiecke, greift ſomit ſtets 
im unteren Drittel der benetzten, in Betracht gezogenen Wandfläche an. 

Um A, in Bild 31 Taf. IV zu finden, fest man in Bild 32 Qı und W., d. h. die 
Kräfte, welche auf dem über Fuge I liegenden Mauerteil wirken, zu R. zuſammen und zieht 
in Bild 31 durch den Schnittpunkt von Qı und W. eine Parallele zu R.. 

Um As zu finden, ziehe man mit der Reſultierenden Re aus Qı ə und WI z durch den 
Schnitt der Kräfte Qı und WI ze eine Parallele. Qiya und WI ze find die Kräfte, welche 
auf den ganzen oberhalb der Fuge II liegenden Mauerteil wirken u. ſ. f. 

In Bild 33 iſt der Kräfteplan des Bildes 32 in horizontalem Sinne zuſammengeſchoben, 
in Bild 34 in vertikalem Sinne. Bei Raummangel können ſolche Zuſammenſchiebungen zweck⸗ 
mäßig ſein. 

Die Mauern ſind für ein ganz gefülltes und für ein ganz leeres Baſſin zu berechnen. 
Scheidemauern ſind für einſeitige Baſſinfüllung zu berechnen, erhalten aber bei gleicher Waſſer⸗ 
tiefe zu beiden Seiten ein ſymmetriſches Profil (ſ. Beiſpiel 118). 

Für die erſte Annahme der Mauerſtärke können folgende Annäherungsangaben ver⸗ 
wendet werden: 

Freiſtehende Baſſinmauern erhalten eine mittlere Stärke, welche etwa ;/ bis / der Höhe 
beträgt (vgl. Bild 35b Taf. IV). 

Für hinterfüllte Baſſinmauern genügt eine Stärke von etwa / bis Höhe (ogl. 
Bild 36 Taf. IV). 

Beiſpiel 118. Gegeben iſt das Profil einer Scheidemauer in einem Baſſin (Stuttgart 
Waſſerverſorgung). Gefragt iſt nach der Beanſpruchung des Mauerwerks in dieſer Mauer 
(ſ. Bild 35b Taf. IV). 

Aufl. Die Berechnung geſtaltet fich folgendermaßen: Nach VI. § 5B ift der Waſſer⸗ 
druck auf Im Mauerlänge W = 10.3,31. 25 = 5,45 t. Deſſen H- und V-Komponente 


kann man aus der Ahnlichkeit der entſtandenen rechtwinkligen Dreiecke ableiten: 


W: Wu = 331: 330 W: W. = 331: 30 
W. 330 30 
r — — 7 
W = 7 = At W. = Wr = 0, t. 


1,15 ＋ 1,75 


Das Mauerwerk it Q = 2 


3,30. 2,2 = 10,53 t ſchwer. 
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Die Komponenten der Gegenreſultierenden feien nun V und II; dann muß fein 
1. 5H = 0 H — W, aljo H = W = 5,43 t, 
2. V= 0 = Q+ W, — V; alfo V = Q + W, = 11,03 t; 
und für den Drehpunkt A 


N N ima W. (1,75 zus >) + W. 35 ＋ V2 -H. o. 
Q- = + W. 1,65 — WI 110 407 
E — y — = 11,03 = 0,37 m. 
ee 1. in VI. § 1 ift alfo erfüllt, Bedingung 2. gleichfalls; denn tg a = u 


gr 0,49 und hiernach La = 26°. Der zuläffige Neigungswinkel ift alfo nicht 
überſchritten. Bei ſtärkerem Anlauf der Mauern wäre H = W, noch kleiner geworden, alfo 
hätte auch der Winkel abgenommen. — Für Bedingung 3. kommt der Wert von Wi auch in 
Betracht; denn je größer in der Gleichung für x der Wert Wi ift, deſto kleiner wird x, deſto 
mehr rückt die Reſultante dem Profilumfang zu. 

Die Beanſpruchung berechnet ſich nach VI. § 2. 


VI. § 8. Stützmauern. 


Die Profile haben ſehr mannigfaltige Formen. Bei vollkommen rechteckigem Profil mit 
vertikalen Wänden iſt das Material am wenigſten ausgenützt, die Vorrückung des Schwerpunktes 
gegen die Vorderkante iſt für die Standfeſtigkeit nachteilig. 

Je mehr man die Profile unter Beibehaltung der Fundamentbreite und Mauerhöhe der 
Dreieckform nähert, umſomehr nimmt die Größe der Normalkomponente der Kraftreſultante 
ab, alſo die Abweichung letzterer von der Fugennormalen zu. 

Bedingung 2. des VI. § 1 tritt in den Vordergrund, namentlich wenn keine weitere 
vertikale Belaſtung der Mauer vorhanden iſt. Dies führt zu Mauern, welche geneigte 
Lagerfugen haben, deren Profile ſind teils rechteckig, teils trapezförmig (vgl. Bild 37 IV). 
Dagegen rückt der Mauerſchwerpunkt bei annähernd dreieckigem Profil weiter rückwärts. Die 
Berechnung der Stützlinie kann wie in VI. § 7 auf zweierlei Arten geſchehen. Die Größe 
der Beanſpruchungen iſt häufig nicht allein maßgebend für die Standfähigkeit der Stützmauern, 
dieſelben folen auch mindeſtens 2—4 fache Sicherheit gegen Umkippen beſitzen, bei großen 
Mauern begnügt man ſich noch mit Sicherheitsgraden von 1,5 bis 2. 

Der Verlauf der Stützlinie deutet die zu wählende Geſtalt des Mauerprofils an; zeigt, 
wo das Mauerwerk nutzlos iſt und an welcher Stelle dasſelbe zur Wirkung kommt. Auf 
dieſe Weiſe iſt man zu den hinterſchnittenen Profilen gekommen (Bild 38). Dieſe Profile 
ſollen ſo beſchaffen ſein, daß ſie auch ohne Erdhinterfüllung ſtandfähig ſind. Die Vertikale 
des Schwerpunkts der ganzen Profilfläche muß alſo bis zur Fundamentfuge innerhalb des 
Profiles bleiben und ſoll nirgends den Wandflächen zu nahe kommen, damit keine übermäßigen 
Kantenpreſſungen eintreten. 

Beiſpiel 119. Für die Seite 24 berechnete, noch nicht hinterfüllte Mauer iſt der 
Fundamentdruck R. = SJG = 118800 kg, ferner ift der Abſtand des Angriffspunktes des- 


ſelben von der hintern Kante a = 22 cm, alfo wird nach VI. §S 2 Anm. 2 die Beanſpruchung 


a 800 i 
des Baugrundes unter dieſer Kante Sm = 2. 3.2 570 — 68 kg/gem. 
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Dies iſt ein Druck, welcher für den, höchſtens nur kurze Zeit vorhandenen Ausnahme⸗ 
zuſtand des Freiſtehens der Mauer bei einem guten Baugrund noch zuläſſig erſcheint. 

Streng genommen hätte aus dem zur Fundamentſohle nicht ſenkrecht ſtehenden Fundament⸗ 
druck nur die zu der Sohle ſenkrecht ſtehende Komponente N, welche kleiner ift als Re, berück⸗ 
ſichtigt und anſtatt des horizontalen Maßes a der größere in der Fugenneigung zu meſſende 
Abſtand des Angriffspunktes der Reſultierenden R. von der hinteren Kante in die Rechnung 
eingeſetzt werden ſollen. Die Abweichungen der richtigen Werte von dem zur Rechnungs⸗ 
vereinfachung angenommenen Wert iſt aber ſo geringfügig, daß ſich die Beanſpruchung des 
Baugrundes rechnungsmäßig nur von 6,3 auf 6,2 kg/gem ändern würde. Dieſe Anderung 
iſt aber für praktiſche Zwecke ohne Bedeutung, die gewählte Rechnungsvereinfachung iſt ſomit 
zuläffig; ſie iſt auch gebräuchlich. 

Für die erſte Annahme kann dem Mauerprofil eine mittlere Breite gegeben werden, die 
bei druckreicher Hinterfüllung etwa a bei weniger ſtarkem Drucke der Hinterfüllung ＋ mißt. 


VI. § 9. Futtermauern. 


Die Kohäſion des Einſchnittmateriales ift bei der in VI. § 5 A erörterten Beſtimmung 
des Erddruckes nicht in Rechnung gezogen; bei Futtermauern kommt ſie zur Geltung. 

Die Futtermauern werden entweder bis zur Terrainoberfläche geführt (ſ. Bild 39 Taf. IV) 
oder wird über der Mauerkrone eine Böſchung (ſ. Bild 40 Taf. IV) hergeſtellt. 

Die Mauern können wegen Herſtellung der Grabarbeit an der Rückſeite keine Abſätze 
haben, noch eine Neigung beſitzen, bei welcher die zu ſtützenden Erdmaſſen überhangend ab— 
gegraben werden müßten. Die Mauerprofile haben häufig in gleicher Richtung gegen die 
Erdmaſſe hin geneigte Wandflächen, welche ſogar gekrümmt ſein können, auch lehnen ſich viel⸗ 
fach die Mauern gegen die feſte Erde und wären ohne deren Gegendruck nicht ſtandfähig 
(ſ. Bild 39 Taf. IV). Hinterſchnittene Profile kommen namentlich auch bei Futtermauern 
zur Anwendung. 


VI. § 10. Ufermauern etc. 


Dieſe Mauern find, abgeſehen von der Laſt der auf ihnen allenfalls ruhenden Gebäude zc., 
vom Waſſerdruck und Erddruck in Anſpruch genommen. Die Profile ſind meiſt trapezförmig 
und haben Anläufe nach beiden Seiten aus demſelben Grunde, wie die Baſſinmauern in VI. 8 7, 
wenn ſie ſich nicht gegen vorhandenes feſtes Ufer lehnen, Bild 41 Taf. IV. 

Die in VI. $ 7 angegebenen Berechnungsarten find für drei Fälle durchzuführen, nämlich: 

1. Für die unbelaſtete Mauer mit Erddruck bei Niederwaſſer. (NW = 0 am un- 

günſtigſten.) Bild 42 Taf. IV. 

2. Für Waſſerdruck durch Hochwaſſer ohne Erdhinterfüllung. Bild 43 Taf. IV. 

3. Für die belaſtete Mauer mit Erdhinterfüllung bei Hochwaſſer. Bild 44 Taf. IV. 

Der Reibungswinkel g in VI. § 5 iſt dabei meiſt gleich Null zu ſetzen, da die Erd- 
hinterfüllung mehr oder weniger naß und ſchlüpfrig iſt. Es wird ſtets verlangt, daß in 
keinem Fall auf der Waſſerſeite der Mauer Zugſpannungen auftreten, während zuläſſig ſein 
kann, daß bei NW auf der Erdſeite mäßige Zugſpannungen (I—1!/, kg/ gem) fih einſtellen. 
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B. Berechnung von Gewölben. ($ 11—17.) 
I. Tonnengewölbe. ($ 11—14.) 
VI. § 1. Beliebiges Tonnengewölbe durch eine Einzellaſt belaſtet. 


Es ſei zunächſt vom Eigengewicht des Gewölbes abgeſehen. Die auf das Gewölbe 
wirkende Kraft P“ (f. Bild 45 Taf. XV) verurſacht in den Kämpferfugen A und B ſchief⸗ 
gerichtete Kämpferdrücke K, und Kö; die dieſen Drücken gleich großen und ihnen entgegen- 
geſetzt wirkenden Kämpferwiderſtände müſſen der angreifenden Kraft P“ Gleichgewicht halten. 
Von den Kämpferwiderſtänden iſt je die Lage, Größe und Richtung unbekannt. Man hat 
alfo 2.3 = 6 Unbekannte und doch nur 3 Gleichgewichtsbedingungen, man ift alfo nicht 
imſtande, die Kämpferdrücke ohne weiteres anzugeben. 

Zur Feſtſtellung der Lage und Richtung des Kämpferdrucks können nun 2 Punkte B 
und C (f. Bild 46 Taf. V) dienen, von welchen angenommen wird, oder vermöge ihrer Kon- 
ſtruktion angenommen werden muß, daß der Fugendruck Sı und der Kämpferdruck Ky durch 
ſie gehen. 

An dem rechtsſeitigen Gewölbeteil (f. Bild 47 V) wirkt alsdann die durch C gehende 
Kraft Se und die durch B gehende Kraft Kö. Da dies die einzigen Kräfte an dem im Gleidh- 
gewicht befindlichen Gewölbeteil ſind, ſo müſſen ſie unter ſich im Gleichgewicht ſein und alſo 
in der Geraden BC wirken. Die Lage von K, ift nunmehr beſtimmt, denn P., Ka und K; 
müſſen fih in einem Punkt ſchneiden, weil fie ein Gleichgewichtsſyſtem bilden. K, und P” 
ſchneiden fih in O; ſobald daher Punkt A, durch welchen der Kämpferdruck K gehen muß, 
angenommen oder bekannt ift, ift auch die Lage und Richtung von Ka bekannt (f. Bild 48) 
und es ift mittels des Kräfteparallelogramms ſchließlich leicht Ka und K, zu beſtimmen. 
Bild 49 V. Der Fugendruck Se muß gleich und entgegengeſetzt dem Kämpferdruck K, fein, 
wie ſchon oben nachgewieſen wurde (f. Bild 47). 

Durch die vorſtehende Entwicklung kommt man nun zu der Schlußfolgerung, daß es 
nötig iſt, im Gewölbe 3 Punkte anzunehmen oder herzuſtellen, durch welche die Drücke gehen 
müſſen, um die Aufgabe der Berechnung des Gewölbes zu einer beſtimmten zu machen. 

Iſt auch der rechtsſeitige Gewölbeteil belaſtet (ſ. Bild 50), ſo denkt man ſich jetzt zu⸗ 
nächſt den linksſeitigen unbelaſtet und beſtimmt den durch die rechtsſeitige Laſt P“ erzeugten 
Kämpferdruck Ka und K, nach der gleichen Konſtruktion, wie oben für P“ bezw. Ka und K, 
geſchehen ift. Setzt man Ka, und K, zu Ka, ſowie Kp und Ky zu K, zuſammen, fo find K, 
und K, die Kämpferdrücke infolge der Belaſtung durch P“ und P“. 

Der Fugendruck Se infolge der Belaſtung P“ und P“ ergibt fih als Reſultierende aus 
Ka und Ko, weil Kb den durch P“ erzeugten Druck und Ka den durch P“ erzeugten Druck in 
der Fuge C angibt (vgl. Bild 47 und 50). 


VI. § 12. Beliebiges Tonnengewölbe mit beliebigen Kräften belaſtet. 


Man denke fih das Gewölbe, in welchem 3 Punkte A, C, B entſprechend der in § 11 
angegebenen Bedingung feſtgeſtellt ſeien, in einzelne Teile zerlegt (ſ. Bild 51), welche je eine 
Gruppe von Gewölbeſteinen umfaſſen und die auf jeden Teil wirkenden äußeren Kräfte mit 
dem Eigengewicht des Gewölbeteiles zu einer Zwiſchenreſultierenden zuſammengeſetzt, deren 
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Größe fei pi, pe bezw. pi, pe, P3 - - - - - (ſ. Bild 52). Die Konſtruktion dieſer Reſultie⸗ 
renden iſt nicht wie in Bild 50 mittels Kräfteparallelogramms in der Gewölbefigur ſelbſt, 
ſondern ſeitlich im Kräfteplan Bild 53 mittels der Kräftedreiecke erfolgt. Nun betrachtet man 
zunächſt wieder nur eine Gewölbehälfte, z. B. die linksſeitige, und ſetzt ſämtliche Zwiſchen⸗ 
reſultierende Dr PB zu einer Geſamtreſultierenden P“ zuſammen. P)“ vertritt alle pi, 


Fa A und man kann jetzt genau nach dem vorhergehenden § 11 den Kämpferdruck Ka 
bei A und den Fugendruck 8e bei C, bezw. Ko bei B ermitteln, welche erzeugt werden von P., 
d. h. alſo von pi, pb zuſammen, ſomit auch von den urſprünglich gegebenen Kräften 
einſchließlich des Eigengewichtes u. ſ. w. 

Anſtatt dabei die in Bild 49 und 50 eingezeichneten Kräfteparallelogramme zu ver⸗ 
wenden, kann man auch, wie in Bild 53 geſchehen iſt, das Kräftedreieck aus P und den 
Richtungen der Drücke in A und C und B verwenden. In ganz gleicher Weiſe läßt fih mit 
der anderen Gewölbehälfte verfahren und aus der Geſamtreſultierenden P“ auch für ſie der 
Druck 8e in Fuge C, bezw. Ky in Fuge B ermitteln. Die Reſultierende der in jeder Fuge 
auftretenden Drücke ergibt alsdann den geſamten auf dieſe Fuge wirkenden Druck, alſo bezw. 
Ka, Se, Kb. Es handelt fih in der Regel nicht bloß um die Kräfte Ku, Kp und Se, ſondern 
man will ſich von dem Druck in irgend einer beliebigen Fuge, d. h. von der Standfähigkeit 
des ganzen Gewölbes überzeugen. Dazu führt folgendes: 

Zur Konſtruktion der Geſamtreſultierenden P“ diente ein beliebiges Seilpolygon mit 
ie Pol 0%, Bild 53. Denkt man ſich weiter ein Seilpolygon, deſſen äußerſte Seiten 
Se und K, find, fo ift der zu demſelben gehörige Pol O zu finden durch Parallelen mit S. 
und Ka, welche durch den Anfangs- und Endpunkt des Kräftepolygons Bild 53 gelegt werden, 
und es wird das Seilpolygon zu Pol O zwiſchen Se und K, verlaufen müſſen, da es dieſelbe 
Reſultierende P“ liefern muß. Die äußerſten Seilſpannungen dieſes Seilpolygons ſind aber 
nach der Lage, Größe und Richtung übereinſtimmend mit dem Kämpferdruck K, und dem 
Fugendruck 8e. Man kann ſich daher das Gewölbe als eine Verwirklichung des neuen Seil- 
polygones, welches umgekehrt als Stangenpolygon zu denken iſt, vorſtellen, ſo daß alſo die 
Gewölbeſteine an Stelle der mathematiſchen Linien des Seilpolygones treten und den in dieſen 
Linien herrſchenden Druck aufnehmen. Dieſes Seilpolygon hat daher den Namen Druck⸗ 
linie des Gewölbes erhalten. Der Druck wird für jede Fuge angegeben durch die Größe 
desjenigen von O in Bild 53 ausgehenden Polſtrahles, welcher parallel zu der von jener Fuge 
getroffenen Seilpolygonſeite ift. Dieſer Polſtrahl ift mit dem Kräftemaßſtab, in welchem das 
Kräftepolygon aufgetragen wird, zu meſſen. Es iſt alſo z. B. der Fugendruck in Fuge DD 
Bild 52 gleich Sa in Bild 53; ebenſo in Bild 55 und 56. 

Die Drucklinie muß den in VI. § 1 aufgeſtellten Bedingungen genügen, wenn das 
Gewölbe ſtandfähig fein fol, und wir können der dritten Bedingung auf Grund von VI. 8 2 
die weitere Beſchränkung hinzufügen, daß die een ſtets im mittleren Drittel des Gewölbe⸗ 
querſchnittes verlaufen muß. 

Die Stützlinie des Gewölbes würde man durch Verbindung der aufeinanderfolgenden 
Schnittpunkte der Fugen mit der Drucklinie erhalten; die Einzeichnung dieſer Stützlinie unter⸗ 
bleibt in der Regel, da dieſelbe mit der Drucklinie ſehr nahe zuſammenfällt. 
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§ 13. Gewölbe und Belaftung ſymmetriſch zur vertikalen Scheitelachſe. 
Aus VI. $ 11, ſowie aus Bild 50—53 Taf. V, iſt leicht zu erſehen, daß in dieſem 
Fall K. = KA = K, = K;, alfo auch K. = K, = K werden muß, wenn der Punkt C 
in die Scheitelfuge gelegt wird. Der Scheiteldruck 8. muß ferner horizontal werden, weil er 
die Reſultierende zweier gegen den Horizont gleich geneigter, gleich großer Kräfte Ki und K. 
iſt. Unter ſolchen Umſtänden genügt es, eine Gewölbehälfte der Berechnung zu unterziehen, 


und es ſei hier gleich der beſondere Fall betrachtet, welcher in der Praxis am häufigſten 
vorkommt: 


Gewölbe und Belastung ſummetriſch pur vertikalen Scheitelachle, 
alle Taſten vertikal. 

Man denke ſich das Gewölbe ſamt Belaſtung in vertikale Streifen geteilt (gewöhnlich 
Im breit) und denke ſich das Gewicht jedes Streifens in deſſen Schwerpunktsvertikalen an⸗ 
greifend (ſ. Bild 54 Taf. V). Die Beſtimmung dieſes Gewichtes, ſowie die fernere Berechnung 
vereinfacht ſich bei großen Gewölben, wenn man in der Zeichnung die Belaſtung des Ge⸗ 
wölbes durch Aufmauerung von gleichem ſpezifiſchem Gewicht, wie das Gewölbegemäuer, erſetzt. 
Dies geſchieht folgendermaßen: Iſt z. B. über dem Gewölbe, welches das ſpezifiſche Gewicht 
2,2 habe, Ankengemäuer vom ſpezifiſchen Gewicht 1,8 vorhanden, ſo drückt dasſelbe auf 
1 qm feiner Unterlage, dort wo es Hm hoch ift, mit 1,0. 1,0. H. 158 = p Tonnen. 
Es ſoll nun durch einen Mauerkörper erſetzt werden, deſſen Höhe h und deſſen ſpezi⸗ 
fiſches Gewicht 2,2 beträgt, alfo muß fein: 1,0. 1,0 . h. 2,2 = p, ſomit 1,0. 1,0. H. 1,8 
= 1,0. 1,0 h. 2,2 und hieraus H. 1,8 = h. 2,2 oder H: h = 2,2: 1,8, d. h. die Höhen ver- 
halten fih umgekehrt, wie die ſpezifiſchen Gewichte beider Mauerſorten; man erhält alfo h = = H. 

Ruht auf dem Ankengemäuer Schlacke vom ſpezifiſchen Gewicht 1,2, jo muß auch dieſe 
erſetzt werden durch Mauerwerk vom ſpezifiſchen Gewicht 2,2 und es ift daher deren Höhe H“ 
zu reduzieren auf h“, ebenfalls im umgekehrten Verhältnis der ſpezifiſchen Gewichte, alſo wird 

1,2 

an jeder Stelle h“ = 33 H. 


Laſtet noch eine Nutzlaſt z. B. 750 kg/ am über dem Gewölbe, ſo iſt auch dieſe erſetzt 


zu denken durch eine Maverſchichte von ſolcher Höhe be, daß gleiche Belaſtung pro qm ſich 


ergibt; alfo muß fein: 1,0. 1,0. ba. 2,2 = 0,75 t b = 22 = 0,34m. Auf diefe Weiſe 


erhält man die in Bild 54 angedeutete Belaftungslinie „— . — : — .— .—.— f, 

Bei kleineren Gewölben iſt die Konſtruktion dieſer Belaſtungslinie in der 
Regel entbehrlich. 

Nach dieſen vorbereitenden Arbeiten, bei welchen die Laſten, ſobald das Gewölbe auf 
ſeine ganze Länge gleichartig belaſtet iſt, gewöhnlich für 1 m Gewölbelänge berechnet werden, 
kann die Lage der Reſultierenden P aller Laſten ſamt Eigengewicht mittels des erſten Seil⸗ 
polygons konſtruiert werden (f. Bild 55 Taf. V). Der demſelben zu Grunde liegende Pol 0“ 
(Bild 56 Taf. V) wird in paſſender Weiſe auf der Horizontalen durch den Anfangspunkt des 
Kräftepolygons genommen, da ſich daraus ſpäter Vereinfachungen der Zeichnung ergeben. (Das 
Kräftepolygon ſelbſt wird gerade, weil nur vertikale Laſten vorhanden find.) Nachdem P ge- 
funden iſt, konſtruiert man nach dem vorigen Paragraphen weiter, wobei ſich inſofern eine 


Vereinfachung ergibt, als von Anfang an bekannt iſt, daß der Scheiteldruck Se horizontal wirkt. 
Schmid, Statik u. Feſtigkeitslehre. 5. Aufl. 23 
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Der Pol O des zweiten Seilpolygons ergibt ſich durch Parallelen mit 8e und K, welche durch 
Anfangs⸗ und Endpunkt des Kräftepolygons gezogen werden, er liegt alfo, da S. horizontal 
iſt, auch auf der Horizontalen durch den Anfangspunkt des Kräftepolygons, und es ergibt ſich 
hieraus die Möglichkeit, das zweite Seilpolygon, welches in das Gewölbe hineinfällt und durch 
die angenommenen Punkte A und C gehen muß, entweder direkt aufzuzeichnen oder vom erſten 
Polygon unmittelbar abzuleiten: 

Man verlängert nämlich die Seiten des erſten Polygons, Bild 55, (und zwar ſofort 
beim Aufzeichnen) bis zum Schnitt mit der horizontalen äußerſten Polygonſeite. Dieſe 
Schnitte ſind auf den horizontalen Scheiteldruck 8. hinauf zu projizieren und nunmehr der dem 
Kämpferdruck A am nächſten liegende projizierte Schnittpunkt a mit A zu verbinden. Den 
Schnitt von Aa mit der nächſtfolgenden Kraft ps verbindet man alsdann mit dem nächſt⸗ 
projizierten Schnittpunkt, ferner den Schnitt dieſer Verbindungslinie und p. mit dem über⸗ 
nächſten ꝛc. und erhält dadurch das zweite Seilpolygon genauer, als wenn man dasſelbe für 
ſich allein konſtruiert hätte. N 

Soll der Druck in einer beliebigen Fuge DD beſtimmt werden, fo zieht man, wie fon 
in VI. § 12 gezeigt, im Kräftepolygon durch Pol O eine Parallele mit derjenigen Seite des 
Seilpolygons, welche von D D getroffen wird. Die Länge dieſes Polſtrahles 84 gibt alsdann 
die Größe des Fugendruckes an; deſſen Richtung iſt im allgemeinen nicht ſenkrecht zur Fuge DD, 
weicht jedoch in praktiſchen Fällen ſo wenig von der Senkrechten ab, daß die Normalkompo⸗ 
nente bei Berechnung der Beanſpruchung gleich dem Fugendruck ſelbſt geſetzt werden kann. 
Die Horizontalkomponente H des Kämpferdruckes K, ſowie eines jeden Fugendruckes, wird gleich 
dem Scheiteldruck S. Man nennt diefe Größe einfach den Gewölbeſchub, da das Wider- 
lager in horizontalem Sinne dieſer Kraft Widerſtand zu leiſten hat, um nicht beiſeite geſchoben 
zu werden. 

Im vorſtehend behandelten beſonderen Fall wählt man den Angriffspunkt des Scheitel⸗ 
druckes entweder im oberen Drittel der Scheitelfuge, oder in der Fugenmitte und dement⸗ 
ſprechend nimmt man beim Kämpferdruck das untere Drittel, oder die Fugenmitte der Kämpfer⸗ 
fuge als Angriffspunkt. Erfüllt die Drucklinie die in VI. § 1 gegebenen und im vorigen § 12 
erweiterten Bedingungen für eine dieſer Annahmen, ſo kann man das Gewölbe als ſtandfähig 
anſehen. 


VI. 8 14. Über die Drucklinie in Gewölben. 


Aus VI. § 11—13 geht hervor, daß für ein Gewölbe beliebig viele Drucklinien ton- 
ſtruiert werden können, je nachdem man die Punkte ACB verſchieden wählt. Es iſt daher 
notwendig, den Einfluß der Lage dieſer Punkte zu kennen, um danach beurteilen zu können, 
welche Annahmen für dieſe Punkte in jedem einzelnen Berechnungsfall zu machen ſind, falls 
dieſe Punkte nicht ein für allemal durch beſondere Konſtruktionen im Gewölbe feſtgeſtellt ſind. 
Zu dieſem Zweck nehmen wir der Einfachheit halber ein Gewölbe mit horizontalem Scheitel⸗ 
druck an. Die Reſultierende aller äußeren Kräfte einſchließlich des Eigengewichtes ſei P 
(f. Bild 57 Taf. Y). Liegt Punkt C in der Scheitelfuge hoch, während Punkt A in der 
Kämpferfuge gegen die Gewölbeleibung gerückt iſt, ſo ergibt ſich eine ſteile Richtung des Kämpfer⸗ 
druckes K und infolgedeſſen aus dem Kräfteplan, Bild 58, ſowohl ein kleiner Wert für K, 
als auch für H; der Gewölbeſchub erreicht feinen kleinſten Wert Hun. Sft dagegen umgekehrt 
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O in der Scheitelfuge der Gewölbeleibung nahe und A in der Kämpferfuge beim Gewölbe⸗ 
rücken gelegen, fo wird Kar und Hua; erhalten; der Gewölbeſchub erreicht ſeinen größten 
Wert. Man nennt dementſprechend die zuerſt erhaltene Stützlinie die Minimal⸗Drucklinie, 
die im zweiten Falle ſich ergebende die Maximal⸗Drucklinie. 

Der ſteilere Verlauf der Minimal⸗Drucklinie weiſt darauf hin, daß zur Erzielung ge⸗ 
ringen Gewölbeſchubes in erſter Linie eine große Pfeilhöhe des Gewölbes, d. h. eine ſtarke 
Sprengung desſelben nötig wird. 

Sind keine beſonderen Konſtruktionen zur Feſtſtellung der Punkte ACB ausgeführt, ſo 
wird die tatſächlich eintretende Stützlinie bedingt hauptſächlich durch die Senkung und Hebung 
des Gewölbeſcheitels, durch das Ausweichen der Widerlager oder durch Zuſammenrücken der⸗ 
ſelben infolge des Erddruckes u. dergl. Bei der Berechnung legt man die Punkte ACB nicht 
an den Umfang des Gewölbeprofils, ſondern nur bis an die Grenze des mittleren Drittels der 
Fuge (ſ. Bild 59 Taf. V). 

Häufig werden die Punkte A und B nicht in den Kämpferfugen, ſondern in den Bruch⸗ 
fugen feſtgelegt, ſo namentlich bei Spitzbogen und Halbkreisgewölben, ſowie bei Brückengewölben, 
welche ſich bis auf die Fundamentſohle fortſetzen (ſ. Bild 70 und 71). In letzterem Fall 
kann es vorkommen, daß die Drucklinie im unteren Teil des Gewölbes das mittlere Drittel 
der Fugenbreite verläßt (ſ. Bild 60 Taf. V); dies bringt jedoch keinen Schaden, weil die 
große Fugenbreite daſelbſt nicht hauptſächlich zur Erzielung geringer Beanſpruchung angeordnet 
iſt, ſondern um überhaupt nur den Verlauf der Drucklinie innerhalb des Profiles zu ermöglichen. 

Über die Konſtruktion der einen oder andern Drucklinie ſiehe bei Berechnung der Pfeiler 
und Widerlager VI. § 18. In Bild 55 iſt das innerhalb des Gewölbes verlaufende Seil⸗ 
polygon von dem zur Beſtimmung von P dienenden Seilpolygon abgeleitet. Dieſe Ableitung 
iſt in jedem Fall möglich, wie die Bilder 72 und 73 zeigen. 

Beiſpiel 120. Die eine Hälfte eines Lagerhauſes wurde ſchon beim Bau unterkellert. 
Das rechtsſeitige Widerlager des Kellergewölbes hätte nach dem Entwurf als Mittelpfeiler 
nach den punktierten Umrißlinien ausgeführt werden ſollen, ſo daß die Unterkellerung der 
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andern Hälfte erleichtert worden wäre. Dies ift nicht geſchehen, die Ausführung geſchah mit 
Abtreppungen auf der Erdſeite. Es iſt nun zu unterſuchen, ob die auf dem Kellerwiderlager 
ſtehende Zwiſchenwand trotzdem abgebrochen und das Widerlager freigelegt werden kann. 
Ferner iſt zu unterſuchen, wie groß die Belaſtung des linksſeitigen Widerlagers ſein müßte, 
wenn der Stützpunkt in der Fundamentſohle noch mindeſtens 10 em von der Fundamentaußen⸗ 
kante entfernt bleiben foll. Die Nutzlaſt über dem Gewölbe überſteigt 150 kg / am nicht, 
ihre Fernhaltung über die Dauer des Umbaues ſollte womöglich nicht nötig werden. 

Aufl. Man denkt ſich jede Gewölbehälfte durch Vertikalebenen vom Scheitel ausgehend 
in 1 m breite Streifen zerlegt, dann ergibt fich über der Kämpferfuge noch ein 0,50 m breiter 
Streifen. Zur Berechnung der Gewichte dieſer Streifen kann man annehmen, daß das 
Gewölbegemäuer 2,2 t/ cbm, das Ankengemäuer 2,0 t / ebm, die Schlackenauffüllung 1,2 t / cbm 
und der Betonboden 2,0 t/ ebm mäge. Die Berechnung erfolgt für 1 m Gewölbeleibungs⸗ 
länge. Man erhält 

Gewölbe Anken Schlacken Boden Nutzlaſt Geſamtlaſt lfd./ m 
pi 1,0. 0,40. 2200 = 880 kg 1,0. 0,12. 2000 = 240 kg 240 kg 300 kg 150 kg 1810 kg 
Pa 1,0. O, 46. 2200 = 1000 kg 1,0. 0,27. 2000 = 540 kg 240 kg 300 kg 150 kg 2230 kg 
Ps 1,0. 0,54. 2200 = 1200 kg 1.0. 0,62. 2000 = 1240 kg 240 kg 300 kg 150 kg 3180 kg 
p 1,0. 0,75. 2200 = 1650 kg 1,0. 1,22. 2000 = 2440 kg 240 kg 300 kg 150 kg 4780 kg 
Ps 0,5. 0,45. 2200 = 495 kg 0,5. 1,85. 2000 = 1850 kg 120 kg 150 kg 75 kg 2690 kg 
14 640 kg. 

Dieſe Gewichtsteile werden als Kraftſtrecken in einem Kräftepolygon aufgezeichnet, ſodann 
beiderſeits auf der Horizontalen durch den Anfangspunkt desſelben beliebige Pole angenommen 
und nun die Hilfsſeilpolygone unterhalb des Gewölbes gezeichnet. Die Schnittpunkte der 
Rückwärtsverlängerungen der Seilpolygonſeiten mit den erſten wagrechten Seilpolygonfeiten 
werden auf die Richtungslinie der Scheiteldrücke nach oben projiziert und hierauf, ausgehend 
von den Angriffspunkten im Kämpfer, die Drucklinien in das Gewölbe eingezeichnet. Für die 
linksſeitige Gewölbehälfte ſind die Angriffspunkte des Scheiteldruckes und des Kämpferdruckes 
in der Fugenmitte angenommen, für die rechtsſeitige Gewölbehälfte wurde angenommen der 
Scheiteldruck greife im oberen Fugendrittel, die Reſultierende des Kämpferdruckes im inneren 
Fugendrittel an. 

Die Belaſtungen des rechtsſeitigen betonierten Widerlagers ſind nach Beſeitigung des 
oberhalb des Lagerhausbodens befindlichen Teiles der Zwiſchenwand noch 

g = 1,00. 0,52. 2,45. 2200 = 2800 kg g = 1,00. 1,00. 1,30. 2300 — 3000 kg 
& = 1,00. 1,35. 1,00. 2300 = 3100 kg g. = 1,00. 1,85. 0,50. 2300 = 2130 kg. 


Dieſe Kräfte ſind zeichneriſch mit dem Kämpferdruck zuſammengeſetzt worden. Um das 
Kräftepolygon und die Polſtrahlen noch auf der Abbildung unterzubringen, wurde der Kräfte⸗ 
maßſtab nur halb jo groß gewählt, die Anreihung mußte dementſprechend in dem Mittelpunkt 
des Kämpferdruckes geſchehen, ſ. linker Teil des Kräfteplanes. Der Stützpunkt in der Zwiſchen⸗ 
fuge liegt 17 em, in der Fundamentfuge 11 em und in der Fundamentſohle 18 em von der 
Außenkante entfernt. Der Scheiteldruck wird 9700 kg, der Kämpferdruck 17 700 kg. Die Vertikal⸗ 
drücke im Widerlager werden für die Zwiſchenfuge Ip + gı + gə = 14 600 + 2800 + 3000 
= 20400 kg, für die Fundamentfuge 20 400 + ga = 23500 kg und für die Fundament- 
ſohle 23 500 + 2130 — 25 600 kg. Anſtatt diefe Kräfte zu rechnen, hätte man fie auch aus 


dem Kräfteplan abmeſſen können. Die Beanſpruchungen entlang der den Stützpunkten benach⸗ 


barten Mauerkanten werden: im Gewölbeſcheitel 2. 49.15 = 4,9 kgjgem; im Gewölbe⸗ 
5 17 700 i i . 2 
kämpfer 2.50100 = 5,9 kg/gem, in der Zwiſchenfuge en = 80 kg/ qem; 
' 23 500 __ , 
in der Fundamentfuge 2 4 II 100 = 14,3 kg / gem und für den Baugrund in der Fundament- 
25 600 ee 

er ee 

ſohle 8.18. 100 9,5 kg/ qem. 


Bei ſehr feſtem Untergrund und genügender Erhärtung des Betons kann demnach die 
Freilegung des Widerlagers nach Abbruch der Zwiſchenwand gewagt werden. Die Freilegung 
ſollte aber nur in kürzeren Stücken von etwa 2—3 m Länge, keinenfalls auf die ganze Mus- 
dehnung erfolgen. 

Die Belaſtungen links ſind von unten nach oben berechnet 

g. = 1,00. 1,50. 0,50. 2300 = 1700 kg gs = 1,00. 2,30. 1,25. 2300 = 6700 kg 
gə = 1,00. 0,75. 1,80. 2300 = 3100 kg g, = 1,00. 0,60. 1,20. 2300 = 1650 kg. 
Der Abſtand der Reſultierenden dieſer Gewichte von der Fundamentaußenkante wird 
1700. 75 + 6700. 62,5 — 3100.35 + 1650 .40 = Be m 
1700 + 6700 3100 + 1650 = 31150 i 

Verbindet man den Schnittpunkt der Richtungslinie dieſer Reſultierenden oder beffer einer 
um ein paar em mehr links liegenden Vertikalen und des Kämpferdruckes mit der in der 
Aufgabe genannten Grenzlage des Stützpunktes und zieht mit dieſer Verbindungslinie in dem 
links gezeichneten Kräfteplan eine Parallele, fo ergibt diefe die Größe G = 53 t, welche die 
Geſamtbelaſtung haben müßte, damit die Reſultierende für die Fundamentſohle durch den 
angenommenen Stützpunkt geht. Die Gebäudelaſt müßte ſomit auf den lfd. m 53 — 13 = 40 t 
betragen, fie würde das Backſteingemäuer in der Fuge über dem Sockel mit 40 000: (52. 100) 
= 7,7 kgyqem beanfpruchen. Die Reſultierende der Geſamtbelaſtung verſchiebt fih gegen die 
Erdwand, ihr Abstand wird 1700.75 + 6700. 62,5 + 3100.35 + 1650.40 -+ 40 000. 44 


53 150 
= 47 cm. Iſt der Unterfchied dieſes Maßes gegenüber dem nach obigem ſchätzungsweiſe an- 
genommenen Abſtand der Vertikalen ſo geringfügig, daß er in der Zeichnung nicht mehr zum 
Ausdruck kommt, ſo kann die Aufgabe als erledigt betrachtet werden, andernfalls führt eine 
Wiederholung der Konſtruktion mit einer neuen Verbindungslinie ſicher genügend genau zum 
Ziel. Die Beanſpruchung des Baugrundes entlang der Fundamentaußenkante würde 
3.10100 35 kg/ qem. 

Es iſt in der Regel unwahrſcheinlich, daß eine ſo große Gebäudelaſt vorhanden ſein 
wird und es iſt ebenſo unwahrſcheinlich, daß der Baugrund ſo hohe Beanſpruchung erleidet; 
trotzdem iſt die gezeichnete Konſtruktion ſtandfähig, wenn dieſe Laſt vorhanden wäre, weil der 
paſſive Gegendruck des gewachſenen Bodens wachgerufen wird und die Reſultierende infolge⸗ 
deſſen beſſer in der Mitte des Widerlagers verläuft. 


II. Kreuzgewölbe. 


VI. § 15. Kreuzgewölbe mit Lagerfugen parallel zu den Kappenachſen. 


Die Kappen verſpannen ſich hier in ſenkrechter Richtung zu ihren Achſen und man denkt 
fih dieſelben durch vertikale, ſenkrecht zu den Kappenachſen geſtellten Ebenen A A, B Bi ꝛc. in 
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gleich breite Gewölbeſtreifen zerlegt (f. Bild 61 Taf. V). Dieſe Streifen find für fih Tonnen- 
gewölbe. Ihre Widerlager ſind die Gratbögen. 

Es muß nun zunächſt jeder Streifen für ſich im Gleichgewicht ſein. Man führt die 
Berechnung der Streifen für denjenigen Streifen mit größter Spannweite, d. h. für denjenigen 
an der Gewölbeſtirne, nach VI. § 13 durch. Hieraus ergibt ſich nach der Berechnung des 
Streifens K BA Bi, deffen Kämpferdrücke in dem vorhergehenden Streifen als Fugendrücke 
ſchon aufgetreten ſind. 

Sodann müſſen die Gratbögen imſtande ſein, die Drücke aufzunehmen, welche von dieſen 
Streifen auf ſie ausgeübt werden, um dieſelben auf die Umfaſſungsmauern zu übertragen. 

Pfeiler in diagonaler Stellung ſind alſo aus ſtatiſchen Gründen erforderlich, weil die 
über die Diagonalen verlaufenden Gratbögen ſich gegen die Ecken ſtützen. 


VI. $ 16. Kreuzgewölbe mit ſchwalbenſchwanzförmigem Verband. 


Die Gräte werden hier als ſelbſtändige Bögen ausgeführt und die Lagerfugen der einzelnen 
Kappenwölbſchichten parallel den Gräten angeordnet (f. Bild 62 Taf. V). 

Will man die Kappen durch Ebenen wieder in voneinander unabhängige Gewölbeſtreifen 
zerlegen, jo müſſen die Teilebenen AB, A, B: ſenkrecht zu den Gratbögen ſtehen. Man kann 
dieſelben der Einfachheit halber durch lotrechte Ebenen erſetzen, deren Spuren ſenkrecht auf der 
Horizontalprojektion der Gräte ſtehen. Die innerhalb des Viereckes MN O gelegenen Ge- 
wölbeſtreifen der Kappenhälften ſtützen ſich einerſeits auf den Gratbogen und begegnen anderer⸗ 
ſeits im Scheitel den entſprechenden Bögen der zweiten Kappenhälfte. Den außerhalb MNOP 
gelegenen Gewölbeſtreifen, welche als halbe Spitzbögen auftreten, dienen teils Grat⸗, teils 
Stirnbogen als Widerlager. 

Man erhält die Stützlinie ſämtlicher genannter Gewölbeſtreifen und deren Widerlager⸗ 
drücke, wenn man für den bis zur Scheitelkappe verlängert gedachten Gewölbebogen Au 
B. An Bu die Berechnung durchführt. 

Dem Stirnbogen kommt daher bei dieſem Kreuzgewölbe die Aufgabe eines Widerlagers 
zu, was beim vorhergehenden nicht der Fall war. Er hat alſo gegen Umkanten und Ver⸗ 
ſchieben Widerſtand zu leiſten. Schließt ſich an den Stirnbogen ein weiteres Kreuzgewölbe 
von gleicher Größe und Konſtruktion an, ſo halten ſich die Horizontalkomponenten der von 
beiden Seiten auf den Stirnbogen wirkenden Kräfte das Gleichgewicht. 

Anm. 1. Näheres ſ. Wittmann, Statik der Hochbaukonſtruktion. 

Anm. 2. Bei den bis hieher betrachteten Gewölben waren die Gewölbeſteine ſtets noch 
prismatiſch und haben nur durch ihre Lagerfugen Drücke übertragen (vgl. VI. § 17). 


III. Kuppelgewölbe. 
VI. § 17. Die Druckverhültniſſe in Kuppelgewölben. 


Das Kuppelgewölbe unterſcheidet ſich von den bisher behandelten Gewölbeformen ſtatiſch 
dadurch, daß es nicht in Elemente zerlegt werden kann, deren Standfähigkeit von dem 
Zuſammenhang mit den angrenzenden Gewölbeteilen unabhängig iſt. 

Jeder durch Meridianebenen A Au, BB, begrenzte Gewölbeteil (f. Bild 63 und 64 
Taf. V) kann nur durch die gleichzeitigen Widerſtände der angrenzenden Gewölbeteile im 
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Gleichgewicht gehalten werden, nicht aber für fih im Gleichgewicht fein; denn es ift entweder 
bei geſchloſſenen Kuppeln Bild 63 im Scheitel C die Fläche, nach welcher fih beide Gewölbe- 
teile ABC und AI Bi C ſtützen ſollten, gleich Null, alfo kann kein Gegendruck ſtattfinden; 
oder iſt bei offenen Kuppeln (Bild 64 Taf. Y) zwar eine Fläche DD vorhanden, aber keine 
gegen dieſelbe drückende Kraft, da die andere Endfläche DD von D D um den Durchmeſſer 
der Offnung abſteht. 

Man hat daher den Gleichgewichtszuſtand jedes Steines oder einzelner Gruppen von 
Steinen in einem horizontalen Ringe zu betrachten. Jeder Stein wird auf ſeine Lagerfuge 
gepreßt, ſucht auf derſelben abzugleiten und übt deshalb in den Stoßfugen Drücke auf die 
benachbarten Steine desſelben horizontal verlaufenden Gewölberinges aus, da ihn dieſe an 
ſeiner Bewegung hindern. Jeder Ring verſpannt ſich alſo ſelbſt. Ein Lehrgerüſte iſt nicht 
notwendig. 

Ruht bei einer offenen Kuppel noch eine Laterne auf dem oberſten Ringe, ſo kommt 
in erſter Linie die Widerſtandsfähigkeit des Materiales, aus welchem der oberſte Ring beſteht, 
in Betracht, indem in deffen Stoß- und Lagerfugen hauptſächlich die Preſſungen durch das 
Laternengewicht ſich geltend machen (ogl. VI. § 16). 

In Fortſetzung von VI. § 16 iſt zu ſagen, daß die Steine der Kuppelgewölbe pyramidal 
geformt ſind und ſowohl in ihren Lagerfugen, als auch in ihren Stoßfugen Drücke übertragen. 

Die Art der Druckübertragung iſt für beide Steinformen am deutlichſten zu erkennen, 
wenn man ſich die Wirkung einer Kraft vorſtellt, die auf den Gewölbeſtein, gegen die Gewölbe⸗ 
leibung hin, wirkt. 


C. Berechnung der Pfeiler und Widerlager. 


VI. § 18. Die Selaftungen der Pfeiler und Widerlager. 


Es handelt ſich bei Berechnung von Pfeilern und Widerlagern darum, die Annahme für 
die Drucklinie im Gewölbe ſo zu treffen, daß den denkbar ungünſtigſten Umſtänden Rechnung 
getragen iſt; doch geht man dabei in der Regel nur von ſolchen Drucklinien aus, welche im 
mittleren Drittel des Gewölbes verlaufen. 


1. Pfeiler. 

Auf die Gewölbepfeiler, welche freiſtehend zwiſchen zwei Gewölben aufgeführt werden, 
wirkt außer dem Eigengewicht, von beiden Seiten her ein Gewölbedruck; bei ſehr hohen 
Pfeilern kommt auch noch der Winddruck in Betracht, doch ſei hier davon abgeſehen. Nur 
ausnahmsweiſe werden die Pfeiler ſo ſtark konſtruiert, daß ſie den Druck des Gewölbes auf 
einer Seite noch auszuhalten vermögen, nachdem das Gewölbe auf der andern Seite weg⸗ 
genommen iſt; dies kommt nur bei den Gruppenpfeilern langer Brücken vor. 

Die beiden Gewölbedrücke können verſchieden ſein, ſelbſt wenn die Gewölbe zu beiden 
Seiten gleich ſind, da die Drucklinie ſich, insbeſondere infolge verſchiedener Belaſtung der 
Gewölbe, verſchieden geſtalten kann. , 

Iſt z. B. der in Bild 65 und 66 Taf. V gezeichnete Mittelpfeiler zu berechnen, jo find 
folgende zwei Hauptfälle zu unterſuchen: 
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a) Gewölbe links nach Bild 65 vollbelaftet und Minimaldrucklinie konſtruiert, Gewölbe 

rechts unbelaſtet und Maximaldrucklinie auftretend. 

b) Maximaldrucklinie im linksſeitigen belaſteten Gewölbe nach Bild 66 und Minimal⸗ 

drucklinie im rechtsſeitigen unbelaſteten Gewölbe. 

Das Pfeilergewicht und die zwei gleichzeitig wirkenden Kämpferdrücke ſind zu einer 
Reſultierenden zuſammenzuſetzen, deren Lage und Größe für die Standfähigkeit des Pfeilers 
entſcheidend ift. Iſt der Pfeiler hoch, jo genügt die Beſtimmung dieſer Reſultierenden nicht, 
ſondern es iſt durch den Pfeiler herab eine Drucklinie nach VI. § 1 zu konſtruieren. 


2. Widerlager. 

Auf die Gewölbewiderlager, welche zwiſchen dem Gewölbe und dem anſchließenden 
Gelände ſich befinden, wirkt im allgemeinen, außer ihrem Eigengewicht, von einer Seite her 
ein Gewölbedruck, von der entgegengeſetzten Seite her ein Erddruck. An Gewäſſern kann 
auch noch der Waſſerdruck in Betracht zu ziehen ſein. In den meiſten Fällen ſind die Wider⸗ 
lager jo ſtark zu konſtruieren, daß fie freiſtehend, alfo ohne den Gegendruck der Erdhinter— 
füllung, dem Gewölbedruck zu widerſtehen vermögen. 

Das Eintreten der Maximaldrucklinie iſt in dieſem Fall am ungünſtigſten für das 
Widerlager, da dann die Reſultierende aus Gewölbedruck und Eigengewicht am meiſten von 
der Fugenmitte abweicht (ſ. Bild 67 Taf. V). 

Iſt das Widerlager hoch, ſo muß in demſelben die Drucklinie konſtruiert werden. Zeigt 
ein ſolches Widerlager Neigung, um den Punkt A nach außen zu kanten, fo wirkt ſchließlich 
nur noch der kleinſte Gewölbeſchub, im Gewölbe tritt die Minimaldrucklinie ein (ſ. Bild 68). 

Wollte dagegen das Widerlager um B infolge des Erddruckes nach innen umkanten, ſo 
wird ſchließlich im Gewölbe der größtmögliche Gegendruck wachgerufen; es bildet ſich die 
Maximaldrucklinie (ſ. Bild 69). Die Berechnung hat nun für jene Annahme zu erfolgen, 
welche die wahrſcheinlichſte iſt. 

Die Drucklinie wird ſich nur dann vom Gewölbe ins Widerlager ſtetig fortſetzen 
können, wenn die Schichtenneigung von der radialen Kämpferfuge zu den horizontalen Wider⸗ 
lagerfugen allmählich vor ſich geht. Andernfalls findet im Kämpferquader des Widerlagers 
ein plötzlicher Übergang ſtatt. 

Aus dem Vorſtehenden geht hervor, daß ſelbſt die kleinſten Bewegungen in den 
Pfeilern oder Widerlagern von bedeutendem Einfluß auf den Verlauf der Drucklinie in einem 
Gewölbe find. Je kühner daher die Abmeſſungen eines Gewölbes gewählt werden, deſto 
größere Sorgfalt muß auf die ſichere Fundation und auf die Feſtigkeit der Pfeiler und Wider⸗ 
lager verwendet werden. Dieſe müſſen unverrückbar feſtſtehen, wenn das Gewölbe Beſtand 
haben ſoll. 


Anhang. 


Aufgabenſammlung zur Feſtigkeitslehre. 
(Kapitel II und V.) 


Die nachſtehend zuſammengeſtellten Aufgaben wurden von dem Verfaſſer ſeither als Bei⸗ 
ſpiele in einem Semeſtralkurs über Feſtigkeitslehre mit durchſchnittlich 15 bis 16 doppelſtündigen 
Lektionen in Klaſſe III der K. Baugewerkſchule in Stuttgart durchgearbeitet. Manchmal ver⸗ 
blieben dabei noch 2 bis 3 Lektionen für Repetitionsaufgaben, welche früheren Staats⸗ und 
Diplomprüfungen entnommen wurden. 

Die Schüler des Kurſes bringen nur phyſikaliſche Vorkenntniſſe mit, ſie erhalten aber 
im gleichen Semeſter auch Unterricht in Statik und zwar in 4 Wochenſtunden. 

Bei der Ausrechnung der Aufgaben darf der Rechenſchieber verwendet werden. 


Aufgabe 1. Ein freiſtehender 8 m hoher Mauerpfeiler von 1,20 m Breite und 1,00 m 
Mauerdicke ſteht auf 1,40 m tiefem Fundament. Der Fundamentvorſprung mißt nach allen 
Seiten 15 em. 

Wie groß iſt die Beanſpruchung in der Fundamentfuge und wie groß in der Fundamentſohle? 

Aufgabe 2. Über dem Fundament des vorigen Pfeilers wird in dieſem ein 20 em 
weites und 20 cm hohes Loch, ſenkrecht zur Pfeilerbreite ausgebrochen, wie groß wird nachher 
die Beanſpruchung in der Fundamentfuge ſein? 

Aufgabe 3. Wie groß darf die auf den Pfeiler der Aufgabe 1 kommende Nutzlaſt P 
fein, wenn die zuläſſige Beanſpruchung des Baugrundes 3 kg/gem it? 

Aufgabe 4. Der Druck P = 31 000 kg wird auf vorigen Pfeiler durch einen J Unter- 
zug ausgeübt; unter dieſem ſoll eine gußeiſerne Auflagerplatte eingelegt werden. Welche Länge 
iſt derſelben zu geben, wenn deren Breite 25 cm mißt und der Auflagerquader aus mittel- 
hartem Sandſtein beſteht? 

Aufgabe 5. In einem Holzpfoſten mit 20/20 em Querſchnitt ift ein 6 cm weites und 
5 cm tiefes Zapfenloch vorhanden. Auf dem Pfoſten ruhen 8000 kg. Wie groß iſt die 
Druckbeanſpruchung des Holzes. 

Aufgabe 6. Darf der Druck von 30 qm doppelter Holzbalkendecke und 83 qm ein 
halb Stein ſtarker Backſteinriegelwand auf eine 20 em dicke gußeiſerne Säule mit kreisring⸗ 
förmigem Querſchnitt und 25 mm Eiſenſtärke übertragen werden, wenn die Beanſpruchung 
200 kg/ gem nicht überſchreiten darf? 

Aufgabe 7. Ein Umbau erfordert die Abſtützung eines Gebäudeteils, deſſen Gewicht 
nach II. § 5 zu 32000 kg berechnet worden ift. Es können 5 Sprieße aufgeſtellt werden. 
Welchen Durchmeſſer müſſen dieſe mindeſtens haben, wenn ihre Beanſpruchung 35 kg/gem 
nicht überſchreiten dürfen? 

Aufgabe 8. Ein 2 m breiter und 60 em dicker Mauerpfeiler, welcher mit 5 kg / gem 
beanſprucht iſt, ſoll durch eine gußeiſerne Säule erſetzt werden. Welche er muß 
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die Säule erhalten, wenn deren Beanſpruchung 180 kg/ gem nicht überjchreiten darf und wie 
viel Sprieße mit 14/17 cm Querſchnitt find vor Abbruch des Mauerpfeilers einzuſtellen, wenn 
deren Beanſpruchung höchſtens 30 kg/gem fein darf? 

Aufgabe 9. An einer ſchmiedeiſernen Stange von 2 em Durchmeſſer hängen 3000 kg, 
es fragt fih: a) Wie groß ift die Zugbeanſpruchung der Stange? b) Welchen Durchmeſſer 
müßte die Stange haben, damit die zuläſſige Beanſpruchung des Schmiedeiſens nicht überſchritten 
wird? c) Wie groß darf die Laſt ſein, wenn eine 3 em dicke Stange verwendet werden ſoll? 

Weitere Beiſpiele für Zug⸗ und Druckfeſtigkeit ergeben ſich bei den Querſchnittsbeſtimmungen für die Stäbe 
eiſerner Dachſtühle, für welche die Beſtimmung der Stabkräfte in der Statik erfolgt iſt. 

Aufgabe 10. Eine 4 cm dicke Rundſtange, welche mit 750 kg/ gem beanſprucht wird, 
ift an einem Ende zu einer Oſe ausgeſchmiedet und hier mit einem 5 em dicken Schrauben⸗ 
bolzen an einer Laſche befeſtigt. Welche Beanſpruchungen erleidet die Oſe und wie groß iſt 
die Scherbeanſpruchung des Bolzens? 

Hiezu wird eine Abbildung an die Tafel gezeichnet. 

Aufgabe 11. Ein Flacheiſen iſt mittelſt dreier Nieten von 1,6 em Bolzendurchmeſſer 
an einer Knotenplatte befeſtigt. Wie groß darf mit Rückſicht auf dieſe Vernietung der Zug P 
an dem Flacheiſen werden und welche Abmeſſungen desſelben entſprechen der Feſtigkeit der 
Vernietung? 

Aufgabe 12. 2 Flacheiſen, welche 15000 kg Zug zu übertragen haben, find durch 
Nietung miteinander zu verbinden. Wieviel 25 mm dicke Nieten werden erforderlich und 
wie ſind dieſelben zu ſtellen? 

Aufgabe 13. 7700 kg ſind auf eine Laſche zu übertragen. Die Übertragung geſchieht 
im einen Fall durch ein 150 mm breites und 8 mm dickes Flacheiſen, im andern Fall durch 
2 Stück 83 mm breite und 8 mm dicke Eiſen. Die Vernietungen find für beide Fälle zu 
berechnen, aufzuzeichnen und bezüglich ihrer Vor⸗ und Nachteile zu vergleichen. 

Aufgabe 14. Welche Höhe darf der in Aufgabe 5 berechnete Holzpfoſten mit Rückſicht 
auf die Zerknickung erhalten? 

Aufgabe 15. Welche Höhe darf die in Aufgabe 6 berechnete gußeiſerne Säule mit 
Rückſicht auf die Zerknickung erhalten? 

Aufgabe 16. Ein runder 4,0 m hoher Holzpfoſten erleidet 15000 kg Druck, welcher 
Durchmeſſer iſt dem Querſchnitt zu geben? 

Für die in der Bemerkung bei Aufgabe 9 genannten Stäbe werden die Querſchnitte mit Rückſicht auf die 
Zerknickungsgefahr feſtgeſtellt. 

Aufgabe 17. Ein Holzbalken mit 24/16 em Querſchnitt ift einerſeits eingeſpannt und 
trägt an ſeinem anderen 80 em über die Mauerflucht hervortretenden freien Ende eine Laſt 
P = 1200 kg. Wo tritt die größte Beanſpruchung auf und wie groß iſt dieſelbe? 

Aufgabe 18. Ein Gerüſtbalken iſt einerſeits eingeſpannt. An dem freitragenden Teil 
desſelben wirken in 50 em Abſtand von der Einſpannungsſtelle 700 kg und am freien Ende 
d. h. in 1,20 m Entfernung von der Einſpannungsſtelle 1000 kg ſenkrecht zur Balkenachſe. 

Welchen Durchmeſſer muß dieſer Balken erhalten? 

Aufgabe 19. Der vorige Balken hat am vorderen Ende nur noch 13 em Durchmeſſer. 
Wie groß iſt deſſen Beanſpruchung in demjenigen Querſchnitt, welcher 70 em Abſtand vom 
freien Ende hat? 

Aufgabe 20. Ein Holzbalken mit 20 em hohem und 14 em breitem Querſchnitt iſt 
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einerſeits eingeſpannt, welche Laſt darf an deſſen freiem Ende dauernd angebracht werden, 
wenn dasſelbe 75 em über die Einſpannungsſtelle hervorragt? 

Aufgabe 21. Welche gleichförmig und ſtetig verteilte Belaſtung Q darf auf den vorigen 
Träger anſtatt der Einzellaſt P kommen. 

Aufgabe 22. Der 1,20 m breite Balkon an einem Wohngebäude trägt einen 15 cm 
dicken Betonboden und auf den äußerſten Trägern find Wandpfoſten aufgeſtellt, welches L NP 
iſt für die Balken zu wählen? 

Zu dieſer Aufgabe ſind eine Skizze der Balkenlage und der Pfoſtenſtellung, ſowie die Größen der Pfoſten⸗ 
drücke zu geben. 


Aufgabe 23. Welche Abmeſſungen wären dem rechteckigen Querſchnitt von Holzbalken 
für die vorige Aufgabe zu geben? 

Aufgabe 24. Ein 6,90 m langer Balken T NP 12 liegt an feinen Enden auf zwei 
Stützen frei auf. In 2,10 m Abſtand vom linksſeitigen Auflager ruhen auf dem Balken 300 kg, 
in 5,90 m Abſtand 600 kg. Wie groß iſt die Beanſpruchung des Balkens? 

Aufgabe 25. Welches T NP ift für den vorigen Balken zu wählen, wenn die zuläſſige 
Beanſpruchung des Flußeiſens nicht überſchritten werden ſoll und wie groß iſt alsdann die 
Beanſpruchung des Balkens in der Mitte der Stützweite? 

Aufgabe 26. Welches J NP wird für einen 5,20 m langen ſchmiedeiſernen Balken 
erforderlich, welcher an feinen Enden frei aufliegt und in 1,30 m Abſtand vom linken Auf: 
lager mit P, = 700 kg belaſtet ift? . 

Aufgabe 27. Welche Beanſpruchung erleidet der in der vorigen Aufgabe berechnete 
Balken in den Querſchnitten I, II und III, welche vom linken Auflager die Abſtände 1,00, 
2,10 und 3,40 m haben? 

Aufgabe 28. Auf den Balken in Aufgabe 26 wirke in 3,50 m Abſtand von der linken 
Stütze noch eine zweite Laſt Po = 500 kg. Welches NP ift zu wählen, wenn der Querſchnitt 
aus IL Eiſen konſtruiert werden fol? 

Aufgabe 29. Ein Balken mit 8,0 m Stützweite foll aus JL. Eiſen hergeſtellt werden. 
Welches NP ift zu wählen, wenn auf den Balken folgende Laſten kommen? 


P, = 400 in a = 0,70 m P, = 500 — 3 = 3,90 m 
Pa = 700 — a = 1,50 m Pe = 620 — as = 4,50 m 
P = 600 — a = 2,30 m P; = 650 — a, = 5,20 m 
P, = 300 — a, = 3,00 m PS = 490 — as = 6,00 m 
P, = 1000 — as = 7,00 m Abſtand vom linksſeitigen Auflager. 


Aufgabe 30. Welches Widerſtandsmoment iſt für den Querſchnitt des vorigen Balkens 
erforderlich, wenn die Geſamtbelaſtung gleichmäßig und ſtetig über die ganze Stützweite ver⸗ 
teilt wird? 

Aufgabe 31. Der Querſchnitt des vorigen Balkens ſoll nachſtehende Profilformen erhalten: 


* IE 
2. JE E 
& SEI 
4. JIC 
5 I. 
Welche NP find zu wählen, wie groß ift das Balkengewicht und wie groß die Beanſpruchung 


in jedem einzelnen Fall? 
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Aufgabe 32. Wie groß find die Beanſpruchungen der in voriger Aufgabe berechneten 
Balken infolge ihres Eigengewichts und wie groß infolge der Nutzlaſt ſamt dem Eigengewicht? 

Aufgabe 33. Ein Balken T NP 20 hat 4,0 m Stützweite; mit welcher Laft Q darf 
derſelbe ſtetig und gleichförmig belaſtet werden? 

Aufgabe 34. Ein Balken T NP 24 hat eine ſtetige gleichmäßige Belaſtung Q = 10 000 kg 
zu tragen. Welche Stützweite kann demſelben gegeben werden? 

Aufgabe 35. Ein Schulſaal hat 7,10 m lichte Weite. Seine Balkenlage ſoll für eiſerne 
Balken, welche in 70 em Abſtand voneinander liegen, berechnet werden? 

Aufgabe 36. Wie weit können die Balken in voriger Aufgabe auseinandergelegt werden, 
wenn Balken JN 30 verwendet werden? 

Aufgabe 37. Für den Saal in Aufgabe 35 ſind Holzbalken mit 31/24 cm Querſchnitt 
verwendet worden, welche Belaſtung darf auf 1 qm Bodenfläche dieſer Balkenlage kommen? 

Aufgabe 38. Ein Balken hat 4,00 m Stützweite und iſt beiderſeits eingeſpannt, welches 
TNP ift erforderlich, wenn er mit Q = 1200 kg gleichförmig belaſtet wird? 

Aufgabe 39. Wie groß dürfen die Belaſtungen der Träger S. 95 Nr. 1, 2, 4, 7, 
8 und 10 werden, wenn! ſtets 2,0 m ift und das Biegungsmoment bei jedem der Fälle den 
gleichen Größtwert wie in Fall 3. bei P — 800 kg erreichen fol. 

Für Fall 1. ifta = T anzurechnen. 

Aufgabe 40, 41 und 42. Die zur Auflöſung von Aufgabe 26, 27, 28 und 29 nötigen 
Biegungsmomente ſind zeichneriſch zu beſtimmen. 


Die Vergleichung der zeichneriſch und rechneriſch gefundenen Reſultate gibt den Schülern Gelegenheit, die 
Genauigkeit der rechneriſchen Beſtimmung und deren Abhängigkeit von der Wahl der Maßſtäbe beurteilen zu lernen. 


Aufgabe 43. Ein 11,60 m langer Balken liegt auf zwei Stützen frei auf. Die linke 
Stütze iſt 2,8 m, die rechte 2,9 m vom Balkenende entfernt. Der Balken trägt folgende 


Einzellaſten: PI = 3000 kg in a, = 0,00 m 
Pe = 2000 kg in a = 100m 

P; = 1500 kg in 3 = 2,20 m 

P. = 600 kg in a, = 3,30 m 

Ps, = 800 kg in as = 4,90 m 

Pe = 500 kg in a6 = 6,90 m 

P; = 400 kg in az = 840 m 

Ps = 1700 kg in as = 920m 

PO = 2500 kg in ap = 10,50 m 

= 3200 kg in a= 11,60 m 


Pio 
Abſtand vom linksſeitigen Ende. 
Die Biegungsmomente, welche an dem Balken auftreten, ſind zeichneriſch zu beſtimmen. 
Das größte derſelben iſt rechneriſch nachzuprüfen. 


Die Zeichnung wird gewöhnlich im geometriſchen Maßſtab 1: 100 und mit dem Kräftemaßſtab 1 cm — 1000 kg 
ausgeführt. 


Aufgabe 44. Dasſelbe wie vorig für die Kräfte 


P, = 600 kg Pe = 3500 kg 
Pa = 400 kg Pr = 2400 kg 
P = 500 kg Ps = 700 kg 
P. = 2000 kg PO = 500 kg 
P; = 3000 kg Po = 300 kg. 
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Aufgabe 45. Zeichneriſche Beſtimmung der Biegungsmomente für einen 7,50 m langen 
Balken, deffen linkes Auflager 2,50 m, deffen rechtes Auflager 2,20 m vom Balkenende ent- 
fernt iſt, welcher gleichförmig und ſtetig und zwar von links nach rechts 


auf 2,00 m Länge mit Qı = 2000 kg 
daneben auf 3,00 „ , „ Q = 1500 kg 
n "n 2,50 77 * 7 Qs = 3000 kg belajtet iſt. 


Geometriſcher Maßſtab 1:50; Kräftemaßſtab 1em = 500 kg. Belaſtungsflächenmaßſtab 1 qem = 200 kg. 

Aufgabe 46. Ein 10 m langer Balken iſt mit q = 700 kg/lfd. m belaſtet. Die 
beiden Auflager ſind von den Enden ſoweit gegen die Mitte hereinzurücken, daß die Biegungs⸗ 
momente über den Auflagern und in Balkenmitte gleich groß werden. 

Geometriſcher Maßſtab 1: 50; Kräftemaßſtab 1 cm = 500 kg. Belaſtungsflächenmaßſtab 1 gem = 100 kg. 

Aufgabe 47. Eine eiſerne Treppe habe 10 Stufen mit 31 em Auftritt. Die Wangen 
dieſer Treppe beſtehen aus 25 em breiten Flacheiſen, welche Dicke iſt denſelben zu geben, wenn 
die Treppenbreite 1,00 m ift und das Eigengewicht der Treppe für jede Stufe 20 kg beträgt? 

Zur Näherungsberechnung aus den Grundrißmaßen. 

Aufgabe 48. Ein Fußboden von 4,90 m Breite und 8,00 m Länge wird von Balken, 
welche der Länge nach liegen und in der Mitte durch einen Unterzug geſtützt ſind, getragen. 

Welche Abmeſſungen ſind den hölzernen Balken und dem eiſernen Unterzug zu geben? 


Durch verſchiedene Angaben des Zweckes, denen der Fußboden zu dienen hat, laſſen ſich für die Auflöſung 
mannigfaltige Zahlen gewinnen. 


Aufgabe 49. Wie groß werden die Beanſpruchungen in der Fundamentfuge und in 
der Fundamentſohle in Aufgabe 3, wenn der Angriffspunkt der Nutzlaſt P 10 em oder wenn 
er 40 em ſeitlich von dem Schwerpunkt der Fugenfläche, aber auf der zur Mauerdicke ſenkrecht 
ſtehenden Flächenachſe liegt? 

Die Zuſammenſetzung paralleler Kräfte haben die Schüler inzwiſchen in der Statik gelernt. 

Aufgabe 50. Auf eine Säule wirkt in 10 em Abſtand vom Mittelpunkt des runden 
Querſchnittes eine Kraft P — 20 000 kg, welche parallel zur Säulenachſe gerichtet ift. Welche 
Beanſpruchung erzeugt dieſe Kraft, wenn der Querſchnittsdurchmeſſer 80 em beträgt? 


Um nicht jedes Jahr dieſelben Aufgaben behandeln zu müſſen, werden abwechſlungs⸗ 
weiſe die vorhergehende und die folgende Aufgabenreihe verwendet. In dieſer ſind auf Grund 
der ſeitherigen Erfahrungen Berechnungen von Balken mit Kragenden, von Treppenwangen, 
von Balken mit Mittelſtützen weggelaſſen worden, um mehr Zeit zu Wiederholungen und etwa 
ſchließlich zur Ausarbeitung einer größeren zuſammengeſetzten Aufgabe zu gewinnen. Die über⸗ 
gangenen Aufgaben kommen in unſerer Anſtalt in der Baumechanik in Klaſſe V zur Erörterung. 


Aufgabe 51. Eine 1½ Stein ſtarke Backſteinwand ift 7 m hoch, fie ſteht auf einem 
60 em breiten und 1,20 m tiefen Betonfundament; wie groß ift die Beanſpruchung in der 
Fundamentfuge und wie groß in der Fundamentſohle? 

Aufgabe 52. In der vorigen Wand findet in halber Höhe eine 8 m weit geſpannte 
Zwiſchendecke, deren Geſamtbelaſtung, d. h. Eigengewicht ſamt Nutzlaſt 800 kg/ am beträgt, 
Auflagerung und außerdem ſtützt ſich auf die Wand ein Dach, das auf den lfd. m Wand 1500 kg 
Druck ausübt. Welche Beanſpruchungen treten nun im Mauerwerk und auf dem Baugrund auf? 


Aufgabe 53. Als Unterſtützung eines eiſernen J Unterzuges, der 40000 kg Druck 
auf ſein Auflager ausübt, ſoll ein gemauerter Pfeiler erſtellt werden, welche Abmeſſungen ſind 
dem 4,40 m hohen Pfeiler und dem 1,5 m tiefen Fundament zu geben, wenn das Mauer- 
werk mit 7 kg/gem, und der Baugrund mit 2 kg/gem belaſtet werden dürfen? 

Aufgabe 54. Welche Druckfläche muß eine gußeiſerne Unterlagsplatte und welche Lager- 
fläche ein Granitquader erhalten, die dazu dienen ſollen den Auflagerdruck in voriger Aufgabe 
auf das Gemäuer gleichmäßig zu verteilen? 

Aufgabe 55. Der in Aufgabe 53 genannte Pfeiler ſoll durch eine gußeiſerne Säule, 
die mit höchſtens 300 kg gem beanſprucht wird, erſetzt werden, welche Abmeſſungen find dem 
kreisringförmigen Säulenquerſchnitt zu geben? 

Aufgabe 56. Vor dem Abbruch des Pfeilers in voriger Aufgabe iſt der Unterzug 
abzuſprießen, es ſtehen Rundhölzer mit 23 em Durchmeſſer zur Verfügung; wie viele ſind 
einzuſtellen, wenn deren Beanſpruchung 35 kg/gem nicht überſchreiten darf? 

Aufgabe 57. In den auf Taf. III Bild 1 gezeichneten Rundſtangen wirken von links 
nach rechts angegeben 16 000 kg, 9000 kg und 12000 kg Zug, welche Durchmeſſer find 
denſelben zu geben, wenn ſie aus Flußeiſen hergeſtellt werden? 

Aufgabe 58. Wie groß iſt die Scherbeanſpruchung, die der 50 mm dicke Gußfſtahl⸗ 
bolzen im vorigen Beiſpiel unter der am ſtärkſten gezogenen Stange erleidet? 

Aufgabe 59. Die wagrechten Stäbe in Bild 2 Taf. III find mit 16 cm dicken Nieten 
auf der Knotenplatte befeſtigt, welche Kraft vermag dieſe Nietung zu übertragen, wenn die 
Nieten doppelſchnittig ſind, wie groß ſollte die Eiſenſtärke der vernieteten Stäbe ſein und 
welche Dicke muß die Knotenplatte erhalten? N 

Aufgabe 60. Der nach links unten gerichtete Stab in Bild 2 Taf. III iſt |60/60/8 mm 
in welchem 8000 kg Zug herrſchen. Welcher Durchmeſſer iſt den doppelſchnittigen Nieten 
zu geben und welche Scherbeanſpruchung erleiden dieſelben bei dem gewählten Durchmeſſer? 

Aufgabe 61. Es iſt zu unterſuchen ob die in Aufgabe 55 genannte gußeiſerne Säule 
der Zerknickung genügend widerſteht. 

Aufgabe 62. Welcher Laſtteil dürfte auf einen der Sprieße in Aufgabe 56 mit Rück⸗ 
ſicht auf die Zerknickungsgefahr kommen? 

Aufgabe 68. Ein Gerüſtholz iſt einerſeits eingeſpannt, ſein freies Ende ragt 1,40 m 
über die Einſpannungsſtelle vor, welche Belaſtung darf auf das freie Ende des 21 em hohen 
und 14 em breiten Holzbalken kommen? 

Aufgabe 64. In welchem Maße darf die vorige Laſt vergrößert werden, wenn die 
eine Hälfte derſelben in der Mitte des freitragenden Balkenteiles aufgelegt werden kann? 

Aufgabe 65. Wie groß dürfte eine gleichförmig und ſtetig verteilte Belaſtung des 
freitragenden Balkenteiles in Aufgabe 63 ſein? 

Aufgabe 66. Wie viel dürften die Belaſtungen in Aufgabe 63 und 65 betragen, wenn 
der Balken ein T NP 14 wäre? 


Aufgabe 67. Ein Unterzug liegt auf zwei 4,80 m weit voneinander entfernten Stützen 
frei auf; in 2,0 m und 3,2 m Abſtand vom linken Auflager ſtehen auf dem Unterzug Pfoſten, der 
linke ift mit 6000 kg, der rechte mit 8000 kg belaſtet. Welches T N P ift dem Unterzug zu geben? 
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Aufgabe 68. Welche Beanſpruchungen erleidet der in voriger Aufgabe berechnete Unter⸗ 
zug in der Mitte der Stützweite? . 

Aufgabe 69. Die Balken unter einem Fabriklokal haben 1,2 m Abſtand voneinander, 
die betonierte Decke hat durchſchnittlich 14 em Dicke, die Nutzlaſt beträgt 600 kg/m. Welches 
J. NP ift für die 5,60 m weit geſpannten Balken zu wählen? 

Aufgabe 70. Welcher Querſchnitt wäre Holzbalken zu geben, die an Stelle der eiſernen 
Balken in voriger Aufgabe verwendet werden ſollten? 

Aufgabe 71. Welche Stützweite dürfte dem in Aufgabe 69 berechneten Balken gegeben 
werden, wenn die Nutzlaſt nur 400 kg / am betragen würde? 

Aufgabe 72. Auf einem eiſernen Balken T NP 23 der 3,50 m Stützweite hat, ruhen 
1500 kg/ lfd. m Eigengewicht der Konſtruktion. Auf 1,40 m Länge vom linksſeitigen Auflager 
herein, find 400 kg/ lfd. m Nutzlaſt aufgebeugt; in 1,50 m Abſtand von dem linksſeitigen Auf- 
lager iſt eine Rolle befeſtigt, an der 175 kg aufgezogen werden. Welche größte Beanſpruchung 
erleidet der Balken? 

Aufgabe 73. Ein beiderſeits eingeſpannter hölzerner Balken hat 5,20 m Spannweite 
und 18/22 cm Querſchnitt, welche gleichförmig verteilte Belaſtung darf auf den Balken kommen? 

Aufgabe 74. Wie groß darf die Belaſtung des vorigen Balkens werden, wenn er an 
dem einen Ende, wie groß, wenn er an beiden Enden frei aufliegt? 

Aufgabe 75—81. Die in Aufgaben 63. 64. 65. 67. 68. 69. 72. vorkommende Biegungs⸗ 
momente ſollen zeichneriſch beſtimmt werden. 

Aufgabe 82. Wie groß würden die Mauerwerksbeanſpruchungen werden, wenn die 
Reſultierende des Druckes der Zwiſchendecke nur 12 em Abſtand von der Innenfläche der in 
Aufgabe 52 genannten Wand hätte und wenn die 14 em breite Dachſchwelle bündig mit der 
Innenflucht verlegt worden wäre? 

Aufgabe 83. Die 33 em breiten Stufen einer Steintreppe haben 1,15 m freitragende 
Länge und find 0,18 em tief in die Treppenhauswandungen eingemauert. Die Stufen wiegen 
120 kg/m, die Nutzlaſt beträgt 400 kg/ am, das Geländergewicht ift 20 kg für jede Stufe. 
Die nutzbare Auftrittfläche mißt 30 em. Wie groß wird die Beanſpruchung der Wand an 
der Einmauerungsſtelle? 
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